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Introduzione 
 
Il rischio sismico in Italia rappresenta una tematica di rilevante importanza 
soprattutto in relazione al costo sociale; i recenti eventi sismici del 6 Aprile 2009 
in Abruzzo e del 20 maggio 2012 in Emilia hanno dimostrato come gli effetti del 
terremoto possano provocare non solo la perdita di vite umane, ma anche un 
generale impoverimento (non solo economico) della popolazione colpita. 
La vulnerabilità sismica delle strutture può essere definita come la propensione a 
subire un danno di un determinato livello a fronte di un evento sismico di una data 
intensità.  
Nell’ottica della valutazione della vulnerabilità degli edifici facenti parte del 
patrimonio edilizio nazionale, rivestono un ruolo di primaria importanza i 
cosiddetti “edifici strategici”, ovvero edifici pubblici di importanza strategica, 
questi, tra cui appunto troviamo gli edifici scolastici, nei confronti di azioni 
statiche e sismiche, a seguito di un evento sismico è necessario siano in grado di 
mantenere le proprie funzionalità, in quanto eventuali carenze strutturali 
potrebbero recare danni non accettabili per la comunità in termini di vite umane. 
Per questi motivi si introduce il tema dell’analisi della vulnerabilità sismica con 
l’OPCM 3274/2003 che ha approvato i “Criteri per la classificazione sismica del 
territorio nazionale” nonché le connesse “Norme tecniche per il progetto, la 
valutazione e l’adeguamento sismico degli edifici”. 
Le costruzioni in muratura realizzate nel passato erano progettate principalmente 
in funzione delle azioni statiche, cioè quelle connesse al peso proprio degli 
elementi strutturali, le quali esercitano sulla struttura carichi verticali ed in 
presenza di archi e/o volte anche carichi orizzontali. L’evento sismico è un 
fenomeno dinamico e non frequente e quindi, risultava difficile anche nel passato 
costruire edifici in grado di assorbire, senza collassare completamente o 
localmente, l’intensità della forza sismica sollecitante. 
La presente tesi è resa possibile grazie alla collaborazione tra il Comune di 
Villafranca in Lunigiana e il Dipartimento di Ingegneria Civile e Industriale 
dell'Università di Pisa (DICI). 
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L’oggetto della presente tesi è quindi la valutazione della sicurezza statica e della 
vulnerabilità sismica di un edificio pubblico realizzato in muratura portante:         
il liceo scientifico “Leonardo Da Vinci” con annessa la Chiesa di S. Francesco e 
relativa residenza parrocchiale sito nel Comune di Villafranca in Lunigiana (MS). 
L'analisi della vulnerabilità sismica dell'edificio in esame è resa necessaria per i 
seguenti tre motivi: 
1.  l'elevata sismicità della Lunigiana, interessata da una frequente attività sismica; 
2. l'elevata vulnerabilità degli edifici scolastici, come della maggior parte del      
patrimonio edilizio italiano, costruiti senza criteri di prevenzione antisismici; 
3.  la grande rilevanza del manufatto dal punto di vista sociale. 
La prima parte di questa tesi ha riguardato la ricerca della documentazione storica 
disponibile nell’Archivio Comunale riguardante l’edificio oggetto in esame; tale 
materiale ha permesso di avere a livello generale una conoscenza della storia e 
della geometria del fabbricato. 
Successivamente, a fronte delle operazioni di rilievo geometrico e strutturale con 
relativa restituzione grafica dei disegni architettonici, si è resa possibile la 
realizzazione di un modello numerico, effettuato tramite software di calcolo agli 
elementi finiti, rappresentativo dell’attuale stato di fatto dell’edificio. 
In base alle informazioni raccolte dai rilievi è stato assunto un livello di 
conoscenza LC2; mediante la tabella C8A.2.1 della Circolare 2 Febbraio 2009 
n.617 “Istruzioni per l’applicazione delle nuove norme tecniche per le 
costruzioni”, sono state definite le proprietà meccaniche dei materiali in opera per 
il livello di conoscenza assunto ed inserite sul modello di calcolo unitamente ai 
carichi gravanti sulla struttura opportunamente valutati. 
Successivamente in accordo a quanto previsto dal D.M. 14 Gennaio 2008 “Norme 
tecniche per le costruzioni” è stata condotta un’analisi dinamica lineare, 
effettuando conseguentemente verifiche nei confronti sia delle azioni statiche che 
sismiche e valutando di conseguenza gli elementi di criticità della struttura. 
A completamento della valutazione di vulnerabilità sismica, sono stati studiati, 
limitatamente alla chiesa di S. Francesco, i possibili meccanismi di collasso locali. 
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Capitolo 1: Analisi della sismicità 
1.1 Il rischio sismico 
 
Il rischio sismico è il risultato dell'interazione tra il fenomeno naturale e le 
principali caratteristiche della comunità esposta.  
Si definisce come “l'insieme dei possibili effetti che un terremoto di riferimento 
può produrre in un determinato intervallo di tempo, in una determinata area, in 
relazione alla sua probabilità di accadimento ed al relativo grado di intensità 
(severità del terremoto)”1. 
La determinazione del rischio è legata a tre fattori principali: 
1. Pericolosità: esprime la probabilità che, in un certo intervallo di tempo, 
un'area sia interessata da terremoti che possono produrre danni. Dipende 
dal tipo di terremoto, dalla distanza tra l'epicentro e la località interessata 
nonché dalle condizioni geomorfologiche.  
La pericolosità è indipendente e prescinde da ciò che l'uomo ha costruito.  
2. Esposizione: è una misura dell'importanza dell'oggetto esposto al rischio in 
relazione alle principali caratteristiche dell'ambiente costruito. Consiste 
nell'individuazione, sia come numero che come valore, degli elementi 
componenti il territorio o la città, il cui stato, comportamento e sviluppo 
può venire alterato dall'evento sismico (il sistema insediativo, la 
popolazione, le attività economiche, i monumenti, i servizi sociali).  
3. Vulnerabilità: consiste nella valutazione della possibilità che persone, 
edifici o attività subiscano danni o modificazioni al verificarsi dell'evento 
sismico. Misura da una parte la perdita o la riduzione di efficienza, 
dall'altra la capacità residua a svolgere ed assicurare le funzioni che il 
sistema territoriale nel suo complesso esprime in condizioni normali. Ad 
esempio nel caso degli edifici la vulnerabilità dipende dai materiali, dalle 
caratteristiche costruttive e dallo stato di manutenzione ed esprime la loro 
resistenza al sisma. 
                                                           
1 Fonte: www.regione.toscana.it 
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L’Italia ha una pericolosità sismica medio - alta (per frequenza e intensità dei 
fenomeni), una vulnerabilità molto elevata (per fragilità del patrimonio edilizio, 
infrastrutturale, industriale, produttivo e dei servizi) e un’esposizione altissima 
(per densità abitativa e presenza di un patrimonio storico, artistico e monumentale 
unico al mondo). 
 
1.2 La sismicità in Italia 
 
L’Italia è dunque uno dei Paesi a maggior rischio sismico d’Europa, in termini di 
vittime, danni alle costruzioni e costi diretti e indiretti attesi a seguito di un 
terremoto. 
La sismicità della Penisola italiana è legata alla sua particolare posizione 
geografica (Fig. 1.1); nel bacino del Mediterraneo è situata nella zona di 
convergenza tra la placca africana e quella eurasiatica, il movimento relativo tra 
queste causa l’accumulo di energia e deformazione che occasionalmente vengono 
rilasciati sottoforma di terremoti di varie entità. 
 
Figura 1.1: zone sismogenetiche nel bacino mediterraneo (fonte: INGV). 
 
Le due placche eurasiatica e africana convergono lungo una direzione Nord-
Ovest– Sud-Est, ruotando entrambe in senso antiorario (Fig. 1.2). In particolare la 
Sicilia settentrionale e la Calabria (arco calabro) sono caratterizzate da una 
tettonica compressiva che comporta un'elevata sismicità profonda. 
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Tutta l’area appenninica invece è caratterizzata da una tettonica distensiva, in 
direzione Nord-Est – Sud-Ovest. Sul versante occidentale dell'Appennino 
settentrionale (Garfagnana, Mugello e Casentino) sono presenti una serie di bacini 
distensivi, che comportano un'elevata attività sismica dell'area. 
Le catena montuosa delle Alpi infine, è interessata da una tettonica compressiva 
in direzione Nord-Sud che determina l'elevata sismicità dell'Italia nord-orientale. 
 
 
Figura 1.2: zone sismogenetiche in Italia; è indicata la posizione di Villafranca in Lunigiana 
(fonte: INGV). 
 
La normativa vigente classifica la penisola italiana “sismica”; la sismicità più 
elevata si concentra nella parte centro-meridionale, lungo la dorsale appenninica 
(Val di Magra, Mugello, Val Tiberina, Val Nerina, Aquilano, Fucino, Valle del 
Liri, Beneventano, Irpinia), in Calabria e Sicilia e in alcune aree settentrionali, tra 
le quali il Friuli, parte del Veneto e la Liguria occidentale.  
Solo la Sardegna non risente particolarmente di eventi sismici importanti        
(Fig. 1.3). 
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Figura 1.3: carta della massima intensità macrosismica risentita in Italia (fonte: INGV). 
In 2500 anni, l’Italia è stata interessata da più di 30.000 terremoti di media e forte 
intensità superiore al IV-V grado della scala Mercalli2 e da circa 560 eventi 
sismici di intensità uguale o superiore all’VIII grado (Fig. 1.4).  
 
Figura 1.4: i forti terremoti (Mw≥5.5) dall’anno 1000 al 2006  (fonte: INGV). 
Solo nel XX secolo, diversi terremoti hanno raggiunto una magnitudo3 uguale o 
superiore a 6.5 (con effetti classificabili tra il X e XI grado Mercalli).  
                                                           
2 Scala Mercalli: scala non scientifica che misura l'intensità di un terremoto sulla base degli effetti 
che esso produce su persone, edifici e manufatti. 
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Tra i più importanti (Tab. 1.1) quelli in Calabria (1905), a Messina-Reggio 
Calabria (1908), a Avezzano e Marsica (1915), in Lunigiana e Garfagnana (1920), 
in Irpinia (1930 e 1980).  
 
Tabella 1.1: tabella riepilogativa dei forti terremoti dal 1900 ad oggi (fonte: INGV). 
Negli ultimi 31 anni la Rete Sismica Nazionale ha registrato più di 150.000 eventi 
sismici in Italia, la maggior parte dei quali non è stata avvertita dalla popolazione. 
Più di 50 terremoti hanno avuto una magnitudo Richter superiore a 5.0. I più forti 
terremoti di questo periodo sono avvenuti in Abruzzo il 6 aprile 2009, Mw =6.3, e 
in Emilia Romagna il 20 maggio 2012, Mw =5. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 1.5: la sismicità in Italia dal 1981 al 2011. 
 
                                                                                                                                                               
3 Magnitudo espressa in scala Richter che indica l'intensità di un terremoto in funzione 
dell'energia sprigionata da esso. 
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1.3 Classificazione sismica in Italia 
 
La prima classificazione sismica del territorio italiano fu promulgata con il Regio 
Decreto Legge 13 marzo 1927 n. 431. In questa norma era riportato un elenco dei 
comuni sismici italiani. 
Nel 1974 fu promulgata una nuova normativa sismica nazionale contenente alcuni 
criteri di costruzione antisismica, e una nuova classificazione sismica, cioè la lista, 
dei comuni in cui dovevano essere applicati i criteri di costruzione antisismica, e 
nella quale, fino al 1980, vennero inseriti semplicemente i comuni nuovamente 
colpiti da terremoti. Gli studi sismologici e geologici che seguirono i terremoti del 
1976 in Friuli e del 1980 in Irpinia, svolti nell'ambito del Progetto Finalizzato 
Geodinamica del Consiglio Nazionale delle Ricerche (CNR), portarono ad un 
sostanziale sviluppo delle conoscenze sulla sismicità del territorio nazionale e 
permisero la formulazione di una proposta di classificazione sismica basata, per la 
prima volta in Italia, su indagini di tipo probabilistico della sismicità italiana e che 
conteneva un “embrione” di stima del rischio sismico sul territorio nazionale. La 
proposta del CNR fu presentata al governo e tradotta in una serie di decreti da 
parte del Ministero dei Lavori Pubblici tra il 1980 ed il 1984. 
Sino al 2003 il territorio nazionale era classificato in tre categorie sismiche a 
diversa severità, la normativa di riferimento era il D.M. 16 Gennaio 1996. 
Nel 2003, con l’Ordinanza del Presidenza del Consiglio dei Ministri n. 3274 del 
20 Marzo sono stati emanati i criteri di nuova classificazione sismica del territorio 
nazionale emanati, basati sugli studi e le elaborazioni più recenti relative alla 
pericolosità sismica del territorio, ossia sull’analisi della probabilità che il 
territorio venga interessato in un certo intervallo di tempo (generalmente 50 anni 
per costruzioni ordinarie) da un evento che superi una determinata soglia di 
intensità o magnitudo. 
L’OPCM 3274 del 20 marzo 2003 detta i principi generali sulla base dei quali le 
Regioni, a cui lo Stato ha delegato l’adozione della classificazione sismica del 
territorio (Decreto Legislativo n. 112 del 1998 e Decreto del Presidente della 
Repubblica n. 380 del 2001 - "Testo Unico delle Norme per l’Edilizia”), hanno 
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compilato l’elenco dei comuni con la relativa attribuzione ad una delle quattro 
zone, a pericolosità decrescente (zona 1, zona 2, zona 3, zona 4), nelle quali il 
territorio nazionale è stato suddiviso come riportato in tabella 1.2. 
Zona 1 E' la zona più pericolosa, dove possono verificarsi forti terremoti. 
Zona 2 Nei comuni inseriti in questa zona possono verificarsi terremoti abbastanza forti. 
Zona 3 I Comuni interessati in questa zona possono essere soggetti a scuotimenti 
modesti. 
Zona 4 E' la meno pericolosa. Nei comuni inseriti in questa zona le possibilità di danni 
sismici sono basse. 
Tabella 1.2: caratteristiche delle zone sismiche in Italia. 
 
Viene a mancare il territorio “non classificato” che viene inglobato nella zona 4, 
in questa zona è compito delle varie Regioni prescrivere l’obbligo di una 
progettazione con criteri antisismici. 
Ciascuna zona è contrassegnata da un diverso valore dell’azione sismica per la 
progettazione, espresso in termini di accelerazione massima su roccia ag4 che si 
riscontra nella tabella 1.3 seguente: 
Zona ag 
1 0,35g 
2 0,25g 
3 0,15g 
4 0,05g 
Tabella 1.3: valori di ag. 
Dal 1 Luglio 2009 con l’entrata in vigore delle Norme Tecniche per le Costruzioni 
del 2008, per ogni costruzione ci si deve riferire ad una accelerazione di 
riferimento “propria” individuata sulla base delle coordinate geografiche dell’area 
di progetto e in funzione della vita nominale dell’opera. Il valore di pericolosità di 
base, è definito per ogni punto del territorio nazionale, su una maglia quadrata di 5 
km di lato, indipendentemente dai confini amministrativi comunali. 
                                                           
4 Accelerazione orizzontale massima su suolo rigido e pianeggiante, che ha una probabilità del 
10% di essere superata in un arco di 50 anni. Riferendosi a suolo rigido è dunque importante 
sempre riferire tale accelerazioni alla quota delle fondazioni. 
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La figura 1.6 mostra l’attuale classificazione sismica del territorio nazionale 
aggiornata all’anno 2012, e la mappa di pericolosità sismica nazionale. 
Figura 1.6: in sequenza la mappa della classificazione sismica in Italia al 2012 (fonte: Protezione 
Civile), e la mappa di pericolosità sismica del territorio nazionale espressa in termini di 
accelerazione massima del suolo con probabilità di eccedenza del 10% in 50 anni (fonte:INGV). 
La prima classificazione sismica della Toscana è avvenuta con il Regio Decreto 
Legge 13 marzo 1927 n. 431, nel quale era riportato un elenco dei comuni sismici 
italiani, di cui più di 70 nelle aree della Lunigiana, Garfagnana, Mugello, Alta Val 
Tiberina e Amiata (Fig. 1.7a). Tra questi compariva anche il comune di 
“Villafranca in Lunigiana”. 
Successivamente il Regio Decreto Legge 25 marzo 1935 n. 640 e il Regio Decreto 
Legge 22 novembre 1937 n. 2105 declassarono alcuni comuni tra cui Massa, 
Carrara , Montignoso e la zona della Val Tiberina (Fig. 1.7b). 
L'elenco dei comuni classificati in zona sismica è stato successivamente 
nuovamente modificato attraverso la Legge 25 novembre 1962 n. 1684, che ha 
apportato sostanziali variazioni inserendo due nuovi comuni, riclassificandone 
altri due, ed escludendo due comuni del Pistoiese (Fig. 1.8a).  
Con la Legge 2 febbraio 1974 n. 64 il quadro di riferimento per l'aggiornamento 
degli elenchi delle zone sismiche e l'individuazione del grado di sismicità 
prevedeva l'adozione di Decreti del Ministro dei Lavori Pubblici, d’accordo con le 
regioni interessate.  
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In seguito al terremoto dell'Irpinia (23 novembre 1980) furono adottati dal 1981 al 
1984 in tutto il territorio nazionale i Decreti Ministeriali di classificazione delle 
zone sismiche, tra cui quello relativo alla regione Toscana del 19 marzo 1982. 
Con il D.M. 19 Marzo 1982 la Toscana passò da 50 comuni classificati sismici a 
182 (su 287 totali), comprendendo il 75% del territorio e l'80% della popolazione 
(Fig. 1.8b). La nuova classificazione interessava tutti i capoluoghi di provincia 
tranne Grosseto e Lucca, aree fortemente urbanizzate. 
Tutti i comuni toscani classificati sismici ricadevano in zona 2 (sismicità media); 
il resto del territorio era considerato asismico. 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 1.7: classificazione sismica dei comuni toscana al 1927 (a) e al1937 (b). In rosso sono 
indicati i Comuni sismici e in grigio quelli declassati (fonte: Regione Toscana). 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 1.8: classificazione sismica dei comuni toscana al 1964 (a) e 1982 (b). In rosso sono 
indicati i Comuni sismici fin dal 1927, in grigio quelli declassati nel 1937, in verde quelli 
classificati nel 1964 ed in giallo quelli classificati per la prima volta nel 1982 (fonte: Regione 
Toscana). 
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Figura 1.9: mappa della classificazione sismica attuale in Toscana (fonte: Regione Toscana).
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La Regione Toscana ha inoltre individuato delle zone a maggior rischio sismico 
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delle attività di prevenzione sismica previste nei programmi regionali.
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Figura 1.10: mappa della classificazione sismica attuale in Toscana con evidenziazione (con 
tratteggio verticale) delle zone a maggior rischio (fonte: Regione Toscana). 
Questo tipo di approccio, legato alla classificazione sismica, è stato superato con 
la pubblicazione del D.M. 14 Gennaio 2008 nel quale è stato pubblicato un 
reticolo di 10751 nodi (con passo pari a circa 5,5 km) per ognuno dei quali viene 
fornito insieme ad altri parametri il valore dell’accelerazione ag. 
Il comune di Villafranca in Lunigiana (nel quale è ubicato l’edificio del caso 
studio descritto successivamente) classificato come sismico fin dal 1927, è 
attualmente in zona 2, il che indica una sismicità medio-alta. 
Si riporta in figura 1.11 la mappa di pericolosità sismica della regione Toscana. 
 
Figura 1.11: mappa della pericolosità sismica della Lunigiana con indicato il “Comune di 
Villafranca in Lunigiana” (fonte:INGV). 
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1.4 Sismicità in Lunigiana 
 
Dall’ultima classificazione sismica della Toscana, la fascia appenninica è la più 
soggetta al rischio di un terremoto distruttivo. Lo dimostra la sua sismicità storica 
per cui gli epicentri sono concentrati principalmente in alcune aree ben specifiche, 
corrispondenti grosso modo alla zona assiale della catena appenninica: Alta Val 
Tiberina, Casentino, Mugello, Garfagnana e Lunigiana.  
La potenzialità sismica della Garfagnana (Fig. 1.12), la valle del fiume Serchio, è 
ben nota, come dimostrato dai numerosi terremoti importanti avvenuti in passato 
nell’area, l’ultimo dei quali, datato 7 settembre 1920, fu particolarmente potente e 
distruttivo. Di magnitudo 6.5, ebbe il suo epicentro, nei pressi di Nicciano, 
praticamente al confine delle attuali province di Massa-Carrara e Lucca. Colpì 
infatti sia la Lunigiana (altra zona a forte rischio sismico) che la Garfagnana. 
Vennero devastate diverse cittadine tra cui Fivizzano, Vigneta, Villa 
Collemandina. Si registrarono gravi danni a Piazza al Serchio, Castelnuovo, 
Villafranca, Filattiera, Pontremoli. La scossa, verificatasi all’alba, venne avvertita 
dalla Costa Azzurra al Friuli.  
 
Figura 1.12: sismicità storica della Toscana settentrionale, con particolare riferimento alla 
Garfagnana (fonte:INGV). 
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Nella cosiddetta “zona Lunigiana-Garfagnana” il territorio è rappresentato da valli 
tettoniche i graben (profondi bacini intermontani formatisi nel Quaternario) 
affiancate a porzioni del paesaggio più elevate, i cosiddetti horst, rappresentati nel 
caso della Garfagnana dalle Alpi Apuane e l’Appennino propriamente detto    
(Fig. 1.13). Questi elementi strutturali sono delimitati e separati tra loro da faglie 
distensive con movimento normale: spesso queste faglie si distinguono in 
“principali” e “secondarie”, opposte alle prime. Nel caso del graben della 
Garfagnana, la faglia principale è denominata “faglia Liguride”, è inclinata verso 
NE di circa 30° e si estende fino alla profondità di circa 15 km. Tale struttura 
rappresenta, una faglia di scollamento dove la litosfera è in netta estensione in 
direzione NE-SW. Ad essa sono associate le faglie secondarie opposte (inclinate 
verso SW) che terminano contro quella principale. 
 
Figura 1.13: un esempio di strutture horst&graben: porzioni di litosfera terrestre relativamente 
alzate (horst) affiancate a porzioni ribassate (graben), delimitati da faglie normali che distendono 
la litosfera (frecce rosse. 
Fondamentalmente il motore che determina il movimento delle strutture tettoniche 
della catena appenninica settentrionale, causando la relativa sismicità, è 
rappresentato dalla subduzione della microplacca Adria che si immerge al di sotto 
della placca Europea. Il movimento di avvicinamento tra le due placche provoca 
un settore in netta compressione sul fronte appenninico sepolto sotto i depositi 
della Pianura Padana, con strutture da sovrascorrimento: è questo che ha generato 
i terremoti emiliani del maggio 2002. Invece il versante toscano, il cosiddetto 
retro paese appenninico, è generalmente caratterizzato da una tettonica 
estensionale in cui si possono verificare movimenti trascorrenti sempre associati 
ad una distensione litosferica in direzione NE-SW. 
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Capitolo 2: Vulnerabilità sismica degli edifici esistenti 
in muratura 
2.1 Vulnerabilità sismica e valutazione della sicurezza 
 
La vulnerabilità sismica è la propensione di una struttura a subire un danno di un 
determinato livello a fronte di un evento sismico di una data intensità. 
Il patrimonio edilizio esistente italiano è contraddistinto per la maggior parte da 
edifici in muratura che a loro volta sono caratterizzati da forme di edilizia spesso 
molto diverse fra loro a cui corrispondono altrettanti differenti comportamenti 
sismici; la varietà delle tipologie strutturali è principalmente legata all’epoca 
storica, al sito di costruzione, ed alla destinazione d’uso originaria del fabbricato.  
L’analisi della vulnerabilità sismica degli edifici in muratura ricopre un ruolo di 
fondamentale importanza per i manufatti esistenti; gli effetti causati dai terremoti 
sul territorio italiano, hanno evidenziato che anziché l’intensità del sisma è 
l’elevata vulnerabilità del patrimonio edilizio a decretare le conseguenze più gravi 
in termini di danni agli edifici ed alle persone che si trovano al suo interno. 
La conoscenza dello stato di fatto dell’edificio assume fondamentale, necessaria 
ed insostituibile importanza nella valutazione delle verifiche di sicurezza 
dell’edificio e nella progettazione degli interventi di adeguamento e 
miglioramento antisismico (stato di progetto).  
Un livello di conoscenza adeguato dell’edificio può essere raggiunto soltanto 
attraverso l’esecuzione di rilievi, saggi ed indagini estesi a campione sull’intero 
edificio e mirati a quegli elementi strutturali critici che caratterizzano il 
comportamento scatolare d’insieme dell’edificio al fine di evidenziare le carenze 
rispetto ad un comportamento globale ed efficace. 
La conoscenza dei particolari costruttivi e delle proprietà meccaniche dei materiali 
impiegati è fondamentale per stabilire, sotto l’azione sismica, la distanza tra la 
risposta reale della struttura e il corretto comportamento scatolare d'insieme 
dell'edificio. 
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La valutazione della sicurezza e la progettazione degli interventi sulle costruzioni 
esistenti si possono eseguire con riferimento ai soli Stati Limite Ultimi, in 
particolare rispetto alla condizione di salvaguardia della vita umana (SLV), per 
quanto riguarda l’azione sismica, ed anche rispetto alle azioni statiche (SLU).  
Nel caso in cui la costruzione necessiti di interventi, le NTC 2008 individuano tre 
possibili categorie:  
- interventi di adeguamento, atti a conseguire i livelli di sicurezza previsti 
dalle attuali norme;  
- interventi di miglioramento, atti ad aumentare la sicurezza strutturale 
esistente, senza necessariamente raggiungere i livelli richiesti dalle attuali 
norme;  
- riparazioni o interventi locali che interessino elementi isolati.  
Per gli interventi di adeguamento e miglioramento il progetto e la valutazione 
della sicurezza devono essere estesi a tutte le parti della struttura, mentre negli 
interventi di riparazione possono interessare solo le parti oggetto di verifica, nel 
caso in cui si riesca a dimostrare che tali interventi non vadano ad incidere sul 
comportamento globale della struttura. 
I principali aspetti da considerare per l’analisi del comportamento strutturale di un 
edificio esistente in muratura sono quindi: 
- comportamento scatolare; 
- qualità della tessitura muraria; 
- regolarità in pianta ed in altezza dell’edificio. 
 
2.1.1 Comportamento scatolare 
 
Un buon comportamento della costruzione sotto l'azione sismica è garantito da un 
funzionamento globale (scatolare); in tal modo infatti, le pareti verticali disposte 
nelle due direzioni principali della pianta dell'edificio, costituiscono un unico 
sistema resistente alle azioni orizzontali, conferendo quindi l’opportuna stabilità e 
robustezza all’insieme. 
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Il comportamento dipende essenzialmente dai seguenti fattori5: 
1. efficacia degli ammorsamenti tra pareti murarie ortogonali; 
2. efficacia dei collegamenti tra pareti murarie verticali ed orizzontamenti; 
3. comportamento a diaframma degli orizzontamenti 
4. assenza di coperture spingenti. 
 
Le pareti in muratura, presentano una buona capacità resistente per le azioni che le 
sollecitano nel proprio piano (carichi verticali), ma una limitata resistenza nei 
confronti delle azioni che tendono a ribaltarle fuori dal piano (azioni 
perpendicolari al suo piano),  a causa della bassissima resistenza a trazione della 
muratura, quando la parete è isolata; è necessario quindi collegarla efficacemente 
alle pareti ortogonali in modo da trasferire ad esse le azioni indotte dal sisma 
garantendo in questo modo un comportamento scatolare.  
In tal modo su ciascuna parete agiscono azioni nel proprio piano, realizzando un 
meccanismo resistente in cui ciascun elemento esplica la sua naturale resistenza a 
taglio, evitando il ribaltamento fuori dal piano. Quest’ultimo meccanismo viene 
attivato per modesti valori dell'azione sismica; al contrario la rottura per taglio nel 
piano è causata per forze nettamente maggiori.  
La presenza infine di solai capaci di ripartire uniformemente le azioni alle pareti 
verticali (funzionamento a diaframma) contribuisce ad un comportamento globale 
della struttura. 
 
Figura 2.1: influenza del grado di vincolo tra orizzontamenti e pareti verticali sulla risposta 
sismica: pareti non ammorsate con orizzontamento deformabile (a), pareti ammorsate con 
orizzontamento deformabile (b), pareti ammorsate con solaio rigido (c), (fonte:VSM Regione 
Toscana). 
 
                                                           
5 Programma VSM: Manuale per la compilazione della Scheda GNDT/CNR di II livello Versione 
modificata dalla Regione Toscana. 
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2.1.1.1  Ammorsamenti tra pareti murarie ortogonali 
 
L’efficacia del collegamento tra parete e parete è caratterizzata attraverso la 
conoscenza degli ammorsamenti e della fattura dei cantonali, oppure grazie 
all’inserimento di opportune catene metalliche. 
I cantonali dell'edificio devono essere realizzati mediante elementi artificiali in 
laterizio o in pietra squadrata disposti in senso alternato, lungo tutto lo sviluppo 
verticale della parete e tali da interessare per intero lo spessore murario (Fig. 2.2). 
 
 
Figura 2.2: assenza di cantonale (a), cantonale inefficace (b), cantonale efficace (c),    
(fonte:VSM Regione Toscana). 
 
Si rendono necessari opportuni saggi conoscitivi al fine di valutare la tecnica 
costruttiva delle angolate dell’edificio. Devono essere indagate sia la parte esterna 
del cantonale sia quella corrispondente interna al fine di individuare la possibile 
presenza di muratura costituita da due paramenti verticali affiancati. 
Non può ritenersi efficace un cantonale che presenta soltanto sul lato esterno 
elementi verticali (blocchi artificiali o in pietra) disposti in senso alternato lungo 
lo sviluppo verticale dell’angolata, se dalla parte interna è presente un tipo di 
muratura che per dimensioni e disposizione degli elementi costituenti non può 
assicurare un buon ingranamento tra gli elementi stessi ed un sufficiente grado di 
ammorsamento tra le pareti ortogonali. 
 
 
 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 2: Vulnerabilità sismica degli edifici esistenti in muratura 
 
 
20 
 
È possibile notare il diverso comportamento di una facciata nel caso in cui 
l’ammorsamento tra pareti ortogonali sia presente o meno (Fig. 2.3). 
 
Figura 2.3: meccanismi di ribaltamento della facciata: assenza di ammorsamento (a), presenza di 
ammorsamento (b), inserimento di una catena (c), (fonte:VSM Regione Toscana). 
 
L’efficacia del collegamento tra pareti ortogonali può essere realizzato anche 
attraverso la presenza di catene metalliche adeguatamente disposte e 
dimensionate. 
E’ di fondamentale importanza che la catena sia per quanto possibile disposta 
binata, parallelamente ad una parete che funziona da elemento di contrasto, al fine 
di evitare fenomeni di inflessione nella parete ortogonale, in relazione anche alle 
luci in gioco. 
Nella inclinazione dei paletti capochiave occorre prestare attenzione al fatto che 
questi siano rivolti in modo che sia il solaio, sia la parete verticale, funzionino da 
elementi di contrasto (Fig. 2.4). 
 
Figura 2.4: disposizione errata (a), e corretta (b), dei paletti capochiave della catena, 
(fonte:VSM Regione Toscana). 
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Le piastre o i paletti capochiave devono essere dimensionate in relazione alla 
tipologia e alle caratteristiche meccaniche della muratura. I paletti sono da 
preferirsi alle piastre perché permettono di diffondere il tiro delle catene a zone 
più ampie di muratura e perché, come già detto, possono essere rivolti in modo da 
far contrasto su parete e solaio allo stesso tempo. Le catene non devono presentare 
frecce di inflessione che denotino un’assenza di tiro. 
 
Il buon grado di ammorsamento o incatenamento tra pareti perimetrali, fa si che la 
singola parete investita dall’azione sismica perpendicolare al suo piano, chiama in 
compartecipazione nella risposta le pareti ad essa ortogonali, trasferendo a queste 
un’azione complanare alla parete, attivando il meccanismo resistente nel quale 
esse esplicano la loro naturale resistenza a taglio (Fig. 2.5). 
 
Figura 2.5: meccanismi di ribaltamento della parete in assenza di collegamenti parete-parete (a), 
e trasferimento delle azioni orizzontali ai setti di taglio in presenza di collegamenti parete-parete 
(b), (fonte:VSM Regione Toscana). 
 
L’assenza o l’inefficacia dell’ammorsamento tra pareti ortogonali rende la parete 
vulnerabile nei confronti dei meccanismi di ribaltamento fuori del piano che si 
possono attivare sotto azione sismica. 
Simili meccanismi di danno possono attivarsi anche in presenza di pareti di 
controvento poste ad eccessiva distanza tra loro oppure in presenza di pareti di 
controvento che, seppur a distanza limitata, presentano aperture ravvicinate alla 
zona di incrocio dei setti, che determinano nel ribaltamento cunei di distacco 
caratteristici della presenza di aperture (Fig. 2.6). 
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Figura 2.6: meccanismo di ribaltamento delle pareti in funzione della distanza massima (L) tra i 
due muri di controvento e della presenza di aperture. 
2.1.1.2         Collegamenti tra pareti murarie verticali ed orizzontamenti 
 
L’efficacia del collegamento tra parete ed orizzontamenti è caratterizzata 
attraverso la conoscenza della tipologia e del dettaglio costruttivo del 
collegamento; questo può essere realizzato ad esempio tramite elementi continui 
di collegamento sviluppati lungo tutto il perimetro del solaio quali cordoli in c.a., 
profilati d'acciaio, reti risvoltate sulle pareti verticali e opportunamente 
ammorsate. 
Il collegamento è indispensabile per trasferire l’azione orizzontale di piano ai 
singoli setti resistenti e deve interessare non solo i lati dove appoggiano 
direttamente le travi, ma anche i lati paralleli all’orditura del solaio. 
E’ necessario, per strutture esistenti, procedere a effettuare saggi conoscitivi sulla 
tipologia del collegamento al fine di stabilirne l’efficacia. 
Nel caso di presenza di cordoli in c.a. occorre indagare con saggi per verificare la 
presenza di armatura longitudinale e trasversale sia lungo i lati su cui poggiano i 
travetti del solaio, che sui lati ad essi ortogonali, in modo da ottenere un elemento 
continuo armato lungo tutto il perimetro e sui muri interni di spina. In molti casi, 
negli edifici esistenti, i cordoli risultano debolmente armati o privi di staffe; 
inoltre la qualità del calcestruzzo impiegato risulta scadente. 
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Negli edifici esistenti spesso il collegamento degli orizzontamenti alle strutture 
verticali è assente, in quanto la trave in legno, i travetti in c.a. o c.a.p. o le 
longarine metalliche sono appoggiate direttamente in scassi prodotti nelle 
murature. La lunghezza d’appoggio dei travetti sulle murature risulta spesso 
insufficiente tenuto conto anche dello stato di conservazione, spesso fatiscente, 
delle travi in legno dei solai esistenti.  
In questi casi possono rilevarsi dannosi gli effetti di martellamento e sfilamento di 
questi elementi sotto sisma, specialmente ai piani elevati dell’edificio, laddove 
l’effetto d’attrito sulla muratura dovuto ai carichi verticali superiori risulta 
inevitabilmente minore. 
Il problema del collegamento orizzontamento-parete riguarda anche taluni 
interventi di sostituzione dei solai su edifici esistenti con nuovi solai (ad esempio 
in latero-cemento) nei quali il collegamento con le strutture verticali è realizzato 
con cordoli in breccia alle murature (negli edifici esistenti il cordolo deve 
interessare l’intero spessore del setto murario o può essere arretrato rispetto al filo 
esterno della parete di massimo 6cm) (Fig. 2.7). 
Questo, se rapportato alla tipologia delle murature in pietrame, spesso a 
doppiobparamento senza elementi trasversali di collegamento, crea un triplice 
effetto negativo: 
 
• si determina uno scarico del nuovo solaio pesante solo sul paramento 
interno che quindi resiste con una sezione minore di quella dell’intera 
parete (Fig. 2.7a); 
• nel momento in cui l’azione sismica investe l’orizzontamento, la presenza 
di un cordolo rigido in c.a. può creare effetti di martellamento sulla parete 
esterna con espulsione fuori del piano della muratura (Fig. 2.7b); 
• i carichi verticali provenienti dai piani superiori confluiscono sul 
paramento esterno che può entrare in crisi per problemi di instabilità per 
carico di punta (Fig. 2.7c). 
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Figura 2.7: cordolo in breccia: flusso dei carichi provenienti dai piani superiori sul paramento 
esterno (a), martellamento del solaio rigido e pesante e crollo del paramento esterno sotto 
l’azione sismica (b), instabilità per carico di punta del paramento esterno (c), (fonte:VSM 
Regione Toscana). 
 
2.1.1.3 Comportamento a diaframma degli orizzontamenti 
 
Un altro aspetto importante per un buon funzionamento scatolare è il ruolo di 
diaframma dei solai; esso è necessario per ripartire correttamente le azioni 
sismiche tra gli elementi resistenti verticali. 
Affinché questo si verifichi, è opportuna la presenza di una soletta in calcestruzzo 
armato, di un sistema di  travetti orditi nei due sensi resistenti sia a trazione che a 
compressione, oppure di un sistema controventato nel caso di elementi resistenti 
alla sola trazione. 
Nel caso in cui il solaio sia realizzato in latero-cemento, al fine di poter 
considerare il solaio come un diaframma rigido, la norma prescrive la presenza di 
una soletta in c.a. di almeno 40 mm di spessore armata nei due sensi, nel caso in 
cui il solaio sia realizzato in struttura mista occorre la presenza di una soletta in 
c.a. di almeno 50mm di spessore collegata da connettori a taglio opportunamente 
dimensionati agli elementi strutturali in acciaio o in legno e purché le aperture 
presenti non ne riducano significativamente la rigidezza. 
Nel caso di interventi su edifici esistenti in muratura, l'esigenza di fornire 
un'adeguata rigidezza agli orizzontamenti (che può essere raggiunta con la 
sostituzione completa dei solai esistenti o con l'inserimento di cordoli, ecc) deve 
essere adeguatamente bilanciata con la necessità di non causare un eccessivo 
sovraccarico sulle pareti murarie dimensionate per carichi inferiori. 
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2.1.1.4 Assenza di coperture spingenti 
 
Come i solai, anche le coperture devono essere efficacemente collegate alle pareti 
perimetrali attraverso un cordolo in c.a., in grado di trasferire le azioni orizzontali 
del sisma alle strutture verticali portanti; tale vincolo costituisce una sorta di 
“cerchiatura” in testa dell'intera struttura che favorisce un comportamento globale 
dell'edificio. 
Sono definiti spingenti tutti quegli elementi costruttivi che, anche se sottoposti ai 
soli carichi verticali (peso proprio, carichi variabili, carichi d’esercizio), tendono a 
produrre azioni orizzontali sulle strutture portanti verticali a cui sono direttamente 
collegati (archi, volte, ecc.). 
Deve essere valutata la natura spingente della copertura: la presenza di spinte 
orizzontali supplementari sulle murature perimetrali dovute al sisma, può favorire 
il collasso per ribaltamento dei setti murari. Nelle coperture a padiglione la 
presenza dei puntoni può creare crolli localizzati della muratura nelle zone 
d'angolo (Fig. 2.8). 
 
Figura 2.8: spinte esercitate durante il sisma dai puntoni di una copertura a padiglione, 
(fonte:VSM Regione Toscana). 
 
 
Coperture ad una sola falda risultano poco spingenti in quanto il tetto scarica 
principalmente sulle travi di bordo; nel caso di tetto a due falde invece, per 
limitare l'azione spingente della copertura, è necessaria la presenza di tramezzi 
intermedi, oppure di travi di colmo di opportuna altezza; le spinte della copertura 
possono essere annullate per mezzo di cordoli perimetrali, oppure attraverso 
l'inserimento di tiranti metallici opportunamente disposti (catene) o di capriate. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 2: Vulnerabilità sismica degli edifici esistenti in muratura 
 
 
26 
 
Ovviamente, minore è l'inclinazione della falda, minore è la spinta esercitata sulle 
murature (Fig. 2.9). 
 
Figura 2.9: esempi di coperture spingenti, poco spingenti o non spingenti, (fonte:VSM Regione 
Toscana). 
 
Oltre alla rigidezza, un altro aspetto fondamentale degli orizzontamenti è 
costituito dalla loro massa. Un eccessivo carico dovuto alla copertura incide 
negativamente sulla vulnerabilità dell'edificio, in quanto determina la nascita di 
elevate forze d'inerzia in sommità che possono superare la resistenza ultima delle 
murature. 
2.1.2 Qualità della tessitura muraria 
 
La buona qualità del sistema resistente è di fondamentale importanza per una 
corretta risposta della muratura sotto l’azione sismica e dipende dai seguenti 
fattori: 
1. il tipo di materiale; 
2. il tipo di apparecchiatura muraria; 
3. il tipo di connessioni. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 2: Vulnerabilità sismica degli edifici esistenti in muratura 
 
 
27 
 
Con il primo fattore si vuole indicare da una parte la qualità dei blocchi (naturali o 
artificiali) costituenti la muratura, dall’altra lo stato di conservazione delle malte. 
Una malta di caratteristiche meccaniche elevate, infatti, può conferire ad una 
muratura, anche con inerti piccoli e mal disposti, un sufficiente grado di 
monoliticità, al contrario una malta cementizia, pur di ottima resistenza, non è 
sufficiente in presenza di muratura in laterizio eccessivamente forato a causa della 
propria fragilità, o in presenza di muratura effettuata con pietre di fiume, le quali a 
causa della loro levigata superficie, non realizzano un buon livello di aderenza 
con la malta. 
Il secondo fattore si riferisce all’omogeneità di pezzatura (Fig. 2.10) e alla 
regolarità nella disposizione dei blocchi, in modo tale che questi risultino ben 
ingranati l’uno con l’altro, presentando blocchi il più possibile squadrati disposti 
alternati in strati regolari. Va fatto notare che la presenza di listature, come ricorsi 
in mattoni pieni o fascioni di calcestruzzo (Fig. 2.11), estese a tutto lo spessore del 
muro non costituiscono un elemento di disomogeneità per una muratura in 
pietrame in quanto comportano una ridistribuzione favorevole delle tensioni di 
contatto fra gli elementi resistenti, andando a migliorare complessivamente la 
qualità della muratura.  
Viceversa nel caso in cui queste listature non presentano uno spessore 
paragonabile a quello del muro possono diventare  elementi di vulnerabilità, 
andando ad indebolire l’omogeneità della tessitura muraria. 
 
 
 
Figura 2.10: esempi di apparecchiatura muraria: paramento di muratura a sacco in pietrame con 
elementi di pezzatura disomogenea, parzialmente sbozzati (sx), paramento di muratura a sacco 
con elementi di pezzatura omogenea (dx), (fonte:VSM Regione Toscana). 
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Figura 2.11: muratura listata a doppio paramento e rilievo della sezione trasversale: ricorsi 
in mattoni pieni non a tutto spessore (a), ricorsi in calcestruzzo a tutto spessore (b), 
(fonte:VSM Regione Toscana). 
 
Non sempre, infine, un paramento a vista ben organizzato e con elementi ben 
squadrati è indice di un muro ben fatto: potrebbe essere soltanto il paramento 
esterno di una muratura a sacco o a doppio paramento, che all’interno nasconde 
una muratura di pessima fattura. Occorre indagare con saggi dall’interno. 
Con il terzo fattore si indica infine la presenza di elementi di connessione 
trasversali (diatoni) (Fig. 2.12) all’interno di una muratura che generalmente è 
costituita da due paramenti verticali affiancati, come nel caso di murature a sacco 
(Fig. 2.13). 
 
 
Figura 2.12: comportamento della muratura sotto azioni sismiche orizzontali: assenza di diatoni 
tra i due paramenti che scorrono l’uno sull’altro (a),  presenza di diatoni che conferiscono 
monoliticità alla parete (b), (fonte:VSM Regione Toscana). 
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Figura 2.13: tipologie murarie a doppio paramento: muratura a sacco con nucleo incoerente 
(a), muratura a sacco con nucleo parzialmente vuoto (b), muratura a doppio paramento 
senza elementi trasversali di collegamento (diatoni) (c), muratura a doppio paramento con 
elementi trasversali di collegamento (diatoni) (d), muratura a doppio paramento con ricorsi 
in mattoni pieni a tutto spessore (e), (fonte:VSM Regione Toscana). 
 
 
2.1.3 Regolarità in pianta ed in altezza dell’edificio 
 
Le regolarità in pianta ed in elevazioni sono requisiti essenziali per la corretta 
risposta sismica dell’edificio. 
Una struttura si può definire regolare in pianta quando nelle due direzioni 
principali  le aree resistenti non differiscono significativamente tra loro, in questo 
modo il centro di massa e il centro di rigidezza sono all'incirca coincidenti 
annullando cosi le rotazioni relative di piano; di conseguenza se il momento 
torcente risulta essere nullo ciascun piano è soggetto alla sola traslazione e 
nell’ipotesi di solai rigidi nel proprio piano, tutti i punti subiscono un uguale 
spostamento. Viceversa se il centro di rigidezza ed il centro di massa  non 
dovessero coincidere, la forza sismica e la forza di taglio non possono equilibrarsi 
senza che nasca un momento torcente e si generi quindi una rotazione relativa del 
piano. Questo provoca maggiori spostamenti e un aumento dell’entità delle forze 
di taglio su alcuni elementi resistenti. 
E’ quindi opportuno adottare piante di forma semplice, cioè prive di rientranze; 
infatti l’incavo degli angoli rientranti è sede di concentrazioni di sforzi dovute al 
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diverso comportamento dinamico delle due porzioni di edificio che vi si 
intersecano. 
La regolarità in elevazione degli edifici dipende essenzialmente dalla presenza di 
piani deboli, dall'improvvisa variazione della massa rispetto ai piani adiacenti e 
dalla presenza di rientranze o sporgenze della struttura. Estremamente pericolosa 
risulta essere la presenza di murature portanti o di pilastri in falso e di piani 
sfalsati che durante il sisma provocano il martellamento del solaio sulle strutture 
verticali. 
Per gli edifici in muratura la disposizione delle aperture influenza 
significativamente la regolarità in elevazione. Una loro errata disposizione infatti, 
può provocare pericolosi flussi di tensioni prodotte dai carichi e rendere i setti 
troppo snelli, è quindi opportuno disporre le aperture su file, sia verticali che 
orizzontali per permettere che gli sforzi fluiscano con regolarità senza dar luogo a 
pericolose concentrazioni di tensione. 
La regolarità in altezza non dipende solo dalla geometria, ma anche dai materiali. 
Questa può essere compromessa ad esempio da sopraelevazioni con materiale 
diverso, magari più pesante rispetto a quello originale, determinando così un 
corrispondente incremento delle azioni sismiche. 
 
2.2 Meccanismi di collasso locali negli edifici esistenti in muratura 
 
La Circolare Ministeriale 2 febbraio 2009 n. 617, al C8.7.1.1 afferma che la 
valutazione della sicurezza sismica degli edifici esistenti va eseguita, oltre che con 
riferimento al comportamento sismico globale, anche con riferimento all’analisi 
dei meccanismi locali di collasso. 
Per gli edifici in muratura possiamo distinguere due diverse modalità di 
meccanismi di collasso: 
1. meccanismo di collasso fuori dal piano; 
2. meccanismo di collasso nel piano. 
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2.2.1  Meccanismi di collasso fuori dal piano 
 
Nel caso di collasso fuori dal piano i casi più frequentemente riscontrati negli 
edifici in muratura ordinari corrispondono all’attivazione dei seguenti 
meccanismi: 
a) ribaltamento semplice; 
b) ribaltamento composto; 
c) flessione verticale; 
d) flessione orizzontale. 
Per ogni tipo di meccanismo sono riportate e illustrate di seguito le caratteristiche 
e le modalità di collasso, l’ambito di applicazione ed i requisiti che si devono 
verificare negli edifici affinché il meccanismo si possa manifestare e le possibili 
condizioni differenti che è possibile riscontrare nelle strutture e che possono 
influenzare l’evoluzione del fenomeno. 
 
2.2.1.1  Meccanismi di ribaltamento semplice6 (Fig. 2.14) 
 
Il ribaltamento semplice di pareti esterne degli edifici dovute all’azione del sisma 
rappresenta una situazione di danno tra le più frequenti e pericolose. Questa si 
schematizza come una rotazione rigida di porzioni di parete attorno ad una 
cerniera cilindrica orizzontale posta alla base; la rotazione è attivata da 
sollecitazioni fuori dal piano.  
Tale situazione si verifica quando il muro investito dall’azione sismica risulta 
libero in sommità e non ammorsato alle pareti ad esso ortogonali. Anche se queste 
ultime hanno una qualità insoddisfacente, il collasso si manifesta per primo nella 
parete normale all’azione sismica. Le condizioni di vincolo che rendono possibile 
questo meccanismo sono quindi l’assenza di connessioni  nel martello murario ed 
assenza di dispositivi di collegamento, come cordoli o catene, in testa alla tesa 
ribaltante. 
                                                           
6 Fonte: Regione Marche – Repertorio dei meccanismi di danno, delle tecniche di intervento e dei 
costi negli edifici in muratura 
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Dopo l’effetto dell’azione sismica questo tipo di meccanismo è facilmente 
individuabile da lesioni verticali presenti in corrispondenza dell’incrocio tra la 
tesa ribaltante e le pareti ad essa ortogonali oppure dall’avvenuto sfilamento di 
travi dall’incastro con il muro. 
 
 
Figura 2.14: meccanismi di ribaltamento semplice dell’intera parete(sx) e meccanismi di 
ribaltamento semplice della porzione superiore della parete (dx). 
 
2.2.1.2  Meccanismi di ribaltamento composto7 (Fig. 2.15) 
 
Per ribaltamento composto si vuole indicare un insieme di situazioni in cui al 
ribaltamento della parete ortogonale all’azione sismica si accompagna il 
trascinamento di una porzione di struttura muraria appartenente ad un’angolata 
libera oppure a pareti di spina. In molti casi infatti i martelli murari e le angolate 
presentano connessioni adeguate tra le murature che confluiscono in un nodo, tali 
da determinare il coinvolgimento di parti di esse nel ribaltamento. Affinché si 
possa prevedere un meccanismo di ribaltamento composto in un edificio integro, 
devono esserci condizioni caratterizzate dall’assenza di vincoli in sommità della 
parete ribaltante e dalla presenza di un efficace collegamento tra la parete investita 
dal sisma e quella ad essa ortogonale; ciò avviene di norma  in murature costruite 
in uno stesso momento o che hanno subito interventi di consolidamento che 
                                                           
7 Fonte: Regione Marche – Repertorio dei meccanismi di danno, delle tecniche di intervento e dei 
costi negli edifici in muratura 
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prevedono il collegamento dei pannelli murari ortogonali, ma in assenza di un 
efficace collegamento in testa alla parete ribaltante. 
Nel caso in cui siano presenti solai tradizionali, privi di soletta armata, il 
meccanismo di ribaltamento della facciata è accompagnato generalmente dal 
distacco di un cuneo diagonale della parete ortogonale; se invece i solai sono 
dotati di soletta rigida il meccanismo di ribaltamento composto determina il 
trascinamento di un cuneo a doppia diagonale nella parete di controvento. 
Dopo l’effetto dell’azione sismica questo meccanismo è descritto da lesioni 
diagonali o a doppia diagonale sulle pareti di spina con angolo di distacco 
differente a seconda della tipologia e della qualità muraria caratterizzante 
l’edificio stesso. 
Figura 2.15: meccanismi di ribaltamento composto dell’intera parete(sx) e meccanismi di 
ribaltamento della parete alta del cantonale(dx). 
2.2.1.3  Meccanismi di flessione verticale8 (Fig. 2.16) 
 
Una situazione piuttosto comune negli edifici in muratura è rappresentata da una 
tesa muraria vincolata agli estremi e libera nella zona centrale. Questo è il caso ad 
esempio di un edificio con un cordolo in sommità ed i solai intermedi privi di 
qualsiasi connessione; una situazione di questo tipo si presenta anche quando si 
considera la porzione di parete compresa tra due solai ben collegati ad essa. In 
                                                           
8 Fonte: Regione Marche – Repertorio dei meccanismi di danno, delle tecniche di intervento e dei 
costi negli edifici in muratura 
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queste condizioni la presenza in sommità di un dispositivo di connessione 
impedisce il ribaltamento della parete verso l’esterno. Tuttavia questa, sotto 
l’effetto dello scuotimento orizzontale, può collassare per instabilità verticale. 
Infatti la struttura muraria, costruita per sovrapposizione di elementi lapidei e 
laterizi vincolati da semplice contatto o da una malta con scarsa resistenza a 
trazione, sopporta gli sforzi di flessione indotti dalle azioni ortogonali al suo 
piano, solo se lo sforzo normale mantiene la risultante interna alla sezione 
trasversale. In caso contrario si forma in quel punto una cerniera cilindrica 
orizzontale che consente l’innesco del cinematismo per flessione verticale. 
Tale meccanismo è favorito da una qualità scadente della muratura, ad esempio 
muratura a sacco, che la rende instabile e da spinte orizzontali localizzate, 
determinate ad esempio dalla presenza di archi, volte o solai intermedi non 
trattenuti: può quindi verificarsi in presenza di un trattenimento in testa alla tesa 
muraria, dovuti ad esempio, a tiranti metallici, ad ancoraggi alle testate di travi 
lignee o a cordoli e solette in c.a. ben ammorsate alla muratura. 
Il meccanismo di flessione verticale di una parete può quindi interessare uno o più 
piani dell’edificio, in relazione alla presenza di vincoli agli orizzontamenti. 
Dopo l’effetto dell’azione sismica questo meccanismo è segnalato da un fuori 
piombo della parete, talvolta accompagnato dallo sfilamento delle travi del solaio 
che insiste sulla parete. 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 2.16: meccanismi di flessione verticale dell’intera parete(sx) e meccanismi di flessione  
della parete alta della parete(dx). 
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2.2.1.4  Meccanismi di flessione orizzontale9 (Fig. 2.17) 
 
In presenza di pannelli murari efficacemente vincolati alle pareti ortogonali con il 
lato sommitale non trattenuto da alcun dispositivo si assiste spesso ad un tipo di 
crisi riconducibile al comportamento flessionale nel piano orizzontale del solido 
murario. La risposta strutturale della parete si manifesta in questi casi come un 
effetto arco orizzontale all’interno della parete ed è chiamato in causa dall’azione 
sismica ortogonale ad essa. In particolare la spinta trasmessa dal solaio o dalla 
copertura in testa alla struttura muraria si scarica sulla parete di facciata fino ad 
arrivare ad interessare le pareti ad essa ortogonali (arco orizzontale). 
Questo meccanismo è tipico delle pareti trattenute da tiranti ed è favorito dalle 
spinte in testa al muro (dovute alla presenza di una copertura spingente o 
all’azione di martellamento degli elementi di grossa orditura del tetto) e da una 
ridotta resistenza a trazione della muratura (che comporta rischi di espulsione di 
materiale che costituisce la faccia esterna della parete). 
 
Figura 2.17: meccanismi di flessione orizzontale della porzione sommitale della facciata in 
presenza di aperture (sx) e in assenza di aperture (dx). 
 
 
Nell’analisi del meccanismo di flessione orizzontale bisogna distinguere poi tra il 
caso di parete monolitica, per il quale l’arco di scarico può interessare l’intero 
                                                           
9 Fonte: Regione Marche – Repertorio dei meccanismi di danno, delle tecniche di intervento e dei 
costi negli edifici in muratura 
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spessore della parete, ed il caso di parete a doppia cortina per il quale si può 
manifestare espulsione di materiale senza che si abbia il coinvolgimento della 
cortina interna. 
Dopo l’effetto dell’azione sismica l’individuazione di questo meccanismo di 
flessione orizzontale è agevolata dalla lettura del quadro fessurativo che fornisce 
importanti indicazioni sui macroelementi che si sono formati. 
 
 
2.2.1.5          Meccanismi di sfondamento della parete del timpano10 (Fig. 2.18) 
 
Lo sfondamento della parete del timpano attiva un meccanismo di flessione 
orizzontale caratterizzato dall’individuazione di macroelementi cuneiformi che 
ruotano attorno a cerniere cilindriche oblique. 
Il meccanismo è associato all’assenza di collegamenti adeguati tra la struttura 
muraria del timpano e la copertura che poggia su questa: è provocato dall’azione 
ciclica di martellamento della trave di colmo che determina la formazione dei 
macroelementi di distacco e la conseguente rotazione degli stessi attorno alle 
cerniere oblique. Una condizione che favorisce l’innescarsi del meccanismo è la 
presenza di una trave di colmo di notevoli dimensioni che, in fase sismica, 
trasmette una elevata spinta alla parete determinando l’instaurarsi delle condizioni 
di instabilità. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 2.18: meccanismi di sfondamento del timpano. 
                                                           
10 Fonte: Regione Marche – Repertorio dei meccanismi di danno, delle tecniche di intervento e 
dei costi negli edifici in muratura 
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2.2.2  Meccanismi di collasso nel piano 
 
I principali meccanismi di collasso nel  proprio piano di un maschio murario 
possono essere di due tipi:  
 
a) crisi per taglio; 
b) crisi per pressoflessione. 
 
Figura 2.19: meccanismi di rottura del maschio murario: pressoflessione (a), scorrimento (b), 
taglio (c). 
 
 
2.2.2.1  Crisi per taglio  
 
I meccanismi di “rottura per taglio” includono solitamente fenomeni fessurativi di 
diversa natura, ascrivibili all’effetto delle tensioni tangenziali originate dalle 
azioni orizzontali, in combinazione con le componenti di tensione normale. 
Questi tipi di rottura sono fra i più frequenti nelle costruzioni in muratura. 
Si distinguono due principali modalità di rottura: 
- per fessurazione diagonale; 
- per taglio scorrimento. 
La rottura per fessurazione diagonale può interessare prevalentemente i giunti di 
malta con la tipica configurazione “a scaletta” oppure può comprendere il blocco, 
mentre la rottura per taglio scorrimento avviene lungo i letti di malta (Fig. 2.20). 
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Figura 2.20: meccanismi di rottura a taglio del maschio murario: fessurazione diagonale con 
giunti resistenti (a), fessurazione diagonale con giunti deboli (b), taglio scorrimento (c).  
 
Le fessurazioni ad X che vediamo in seguito all’evento sismico localizzate sui 
maschi murari o sulle fasce di piano sono dovute al sopraggiungere del limite di 
resistenza (Figg. 2.21-2.22). 
Figura 2.21: meccanismi di rottura per taglio del maschio murario. 
 
  
 
 
 
 
Figura 2.22: meccanismi di rottura per taglio delle fasce di piano. 
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2.2.2.2  Crisi per pressoflessione 
 
La fessurazione di una sezione avviene quando la massima tensione normale di 
trazione raggiunge la resistenza a trazione dei giunti orizzontali. 
In un pannello murario la rottura per pressoflessione provoca lo schiacciamento 
della muratura al lembo compresso delle sezioni estreme. 
La fessurazione per flessione da origine ad una non linearità nel comportamento 
del materiale in seguito alla progressiva parzializzazione della sezione; per bassi 
valori del carico assiale, l’estensione della zona compressa è così modesta da 
portare alla formazione di un ampia apertura delle fessure flessionali, in questo 
caso si sviluppa un cinematismo di ribaltamento simile a quello di un blocco 
rigido. 
 
Figura 2.23: cinematismo di ribaltamento: caso di muratura coesiva (a), e muratura a sacco (b).  
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3.1 Villafranca in Lunigiana
 
Il comune di Villafranca in Lunigiana situato nella provincia di Massa e Carrara 
(Fig. 3.1), presenta un territorio prevalentemente pianeggiante e collinare che 
estende nella parte mediana della vallata 
alla confluenza con il torrente Bagnone
un’altezza di 138 m s.l.m
La popolazione è di circa 4
Il territorio comunale racchiude alcuni tra i borghi e centri storici più interessanti 
per conformazione urbanistica e collocazione ambientale dell'intera provincia: 
Filetto, Malgrate, Mocrone, Irola, Virgoletta, Merizzo, Fornoli.
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 3.1: il Comune di Villafranca in Lunigiana all’interno della Provincia di Massa
 
Villafranca Lunigiana è un borgo medievale sorto sul tracciato della via Romea. 
Il borgo di Villafranca, nonostante le devastazioni subite dai bombardamenti nel 
corso dell'ultima guerra mondiale, conserva ancora 
fortificazioni originarie
botteghe, portali, finestre, passaggi voltati che si affacciano sull''unico percorso 
centrale. Suggestivi ed imponenti i ruderi dei castello 
(Fig.3.2), più volte rimaneggiato nel corso dei secoli e infine adattato a residenza 
                                                          
11 Fonte: www.wikipedia.it
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signorile, che chiudono la parte sud-orientale del borgo, in prossimità della chiesa 
di San Niccolò, il primo e più antico edificio religioso di Villafranca. La chiesa fu 
profondamente rimaneggiata alla fine del XIX secolo a causa del passaggio della 
ferrovia, fu poi gravemente danneggiata dai bombardamenti durante la seconda 
guerra mondiale e infine abbattuta nel 1968, oggi restano solamente le vestigia del 
campanile. 
 
Figura 3.2: Castello malaspiniano di Malnido. 
Dalla parte opposta, nei pressi del ponte sul torrente Bagnone sorge la Chiesa di 
San Giovanni Battista (Fig. 3.3) le cui strutture attuali nascondono il più antico 
edificio trecentesco. Nelle immediate vicinanze i mulini della comunità, 
documentati già dal XV secolo, ospitano il Museo Etnografico della Lunigiana. 
 
Figura 3.3: veduta della Chiesa di San Giovanni Battista dal ponte sul torrente Bagnone. 
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Al di fuori delle mura nei pressi della stazione ferroviaria sorgono la Chiesa e il 
Convento di San Francesco (Fig. 3.4), edificati nel XVI secolo dal marchese 
Bartolomeo Malaspina. II complesso conventuale, restaurato dopo la II° guerra 
mondiale e oggi adibito a liceo, comprende un pregevole chiostro; all'interno della 
Chiesa sono conservate due terrecotte di scuola dei Della Robbia.  
 
Figura 3.4: entrata della Chiesa di San  Francesco. 
3.2 Analisi storica del convento di S. Francesco 
 
Secondo gli storici della Lunigiana i frati dell'Osservanza furono introdotti a 
Villafranca nel 1511 dalla marchesa Bianca Malaspina, e nel 1525 il figlio 
Bartolomeo eresse loro il convento.  
Da fonti sappiamo che mentre la chiesa era stata terminata nel giro di pochi anni a 
spese dei Malaspina, che vi avevano posto le loro sepolture, la costruzione del 
nucleo abitativo, si protrasse almeno fino al nono decennio del Cinquecento. 
Integrando fra loro tali notizie si anticipa la fondazione del complesso di quasi 
vent'anni dalla datazione corrente, stabilita al 1525, anno in cui invece il 
Malaspina donò un terreno ai frati; è probabile che questa donazione servisse ad 
accrescere l'impianto iniziale della fabbrica. Per quanto riguarda la chiesa 
sappiamo che gli antichi stalli del coro, ora perduti, furono realizzati nel 1531 e 
che il primo arredo della sagrestia risaliva al 1529. 
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Il convento di San Francesco, ricevette l'assetto definitivo entro la prima metà del 
Seicento (Fig. 3.5). 
 
Figura 3.5: vista del convento dell’epoca dalla strada adiacente l’attuale stazione ferroviaria. 
 
Dalla prima Relazione del luogo, redatta nel 1664 dal frate Niccolò di Villafranca, 
risulta che l'ultimo ambiente realizzato fu la biblioteca, voluta e ordinata da fra 
Paolo Riccardoni da Virgoletta. Durante il quarto decennio le offerte frequenti e 
alcuni legati permisero il rinnovamento degli altari e degli arredi di chiesa; un 
pulpito ligneo venne posto sulla parete sinistra vicino al presbiterio. 
Nel 1631, al tempo dell'erezione del porticato prospiciente la chiesa, fu posta in 
facciata l'arme in pietra della Religione. All'altezza del coro, dalla parte sinistra, vi 
era la sagrestia con un andito che introduceva in chiesa; lo stanzino a fianco fu 
ricavato da un carabotto di cucina, quando, nella prima meta del Settecento, fu 
risistemata la sagrestia.  Nel coro vi erano otto corali e il campanile aveva tre 
campane. Nel 1664 si presentavano undici cappelle, di cui sei erano a destra e le 
restanti cinque sulla sinistra; quella dei Malaspina occupava gli ultimi due vani in 
prossimità dell'altare maggiore. 
Perduto l'impianto planimetrico originale in seguito ai bombardamenti aerei del 
1944 che distrussero i bracci sud ed est del complesso, dalla descrizione 
seicentesca possiamo in parte ricostruire l'assetto degli spazi. Vediamo dunque 
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che un dormitorio di diciotto celle era distribuito intorno al chiostro (Fig. 3.6), con 
quattro finestroni al termine di ogni corridoio. La foresteria, composta di due 
stanze, era situata al piano superiore dalla parte di levante; ancora al primo piano, 
ma a ponente, si trovava la libreria, fornita di 1400 volumi. Nella loggia adiacente 
alla chiesa, vi era la stanza dei panni, detta anche della “comunità”. 
 
Figura 3.6: veduta originaria del chiostro all’interno del convento. 
 
Al piano terreno si aprivano sul chiostro due stanze riservate al ministro 
provinciale e due destinate al deposito per il grano. Il refettorio, costituito di sei 
mense, era lungo il lato meridionale con l'accesso in prossimità della scalinata che 
conduceva in dormitorio. La canova era dietro al refettorio e, dalla parte opposta, 
di fronte all'entrata, si trovava il locale della cucina. Vicino alla cucina vi era la 
stanza del “fuoco comune”, e una di fronte all'altra, la cantina e la legnaia. Dentro 
la clausura vi erano due orti, uno a ponente (dalla parte della cucina), su cui sorse 
la stazione ferroviaria e l'altro a meridione (dalla parte del refettorio), dove furono 
costruite una strada e alcune case. Vi erano anche due pozzi, una fonte e una 
peschiera mentre una stalla si trovava nell'orto occidentale. 
Nel 1679, si trasportò la tavola invetriata dell'altare nella parete di fondo del coro 
e sopra l'altare maggiore fu posto un Crocifisso. Nel 1737 venne risistemata la 
sagrestia, fornendola di ulteriori suppellettili e paramenti sacri; venne anche 
costruito l'organo con la sua cantoria.  
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Nel 1788 in seguito alle leggi leopoldine, il convento di Villafranca, con gli altri 
della Lucchesia e della Lunigiana, si separa dalla Provincia toscana dei Minori e 
rimase fino al 1802 unito alla custodia autonoma di Lucca. Nel 1796, con l'arrivo 
dei francesi, i frati furono costretti a lasciare il convento.  
Tramontato l'impero napoleonico, la Lunigiana passa sotto il dominio del duca di 
Modena; fu chiesta la riapertura del convento, dove sarebbero rientrati dieci frati.  
Fra il 1832 e il 1833 si restaurò il convento, la cui muratura esterna a sud ovest 
venne rinforzata con dei barbacani12.  
Nel 1835 fu la volta della chiesa, interamente rintonacata e dipinta. In previsione 
dell'apertura di un seminario per i chierici della Lunigiana, che si inaugurò nel 
1839, furono condotti i lavori per ricavare le stanze dello studentato a sud est, 
sopra la porta del Martello tamponando una loggia che guardava il chiostro. Il 
chiericato rimase in vigore fino al 1853. I lavori continuarono in chiesa con il 
rialzamento del soffitto delle cappelle. A questa fase di lavori si deve 
probabilmente l'erezione della loggia a nord del chiostro. Ancora in chiesa fu 
eretta la balaustra del presbiterio e ricostruito in marmo l'altare maggiore. 
Divenuto possesso demaniale nel 1866, due anni più tardi passò al Municipio, che 
nel 1869 vi sistemò gli uffici comunali e la scuola elementare; ai religiosi, fu 
concesso di rimanere a custodia della chiesa riservando loro i locali del braccio 
ovest del complesso. 
Nel 1872 erano rimasti quattro frati. Intanto nell'orto di ponente venne costruita la 
stazione ferroviaria e in quello di meridione si realizzarono un ampio stradone e 
alcune abitazioni civili. Perdute le speranze di riscattare l’edificio, e dato che i 
locali loro assegnati erano insufficienti per poter accogliere una famiglia religiosa, 
nel 1889 1'Ordine richiamò gli ultimi due frati. 
Partiti i religiosi la chiesa passò sotto la giurisdizione della parrocchia di San 
Niccolò; nell'agosto del 1914, i frati ritornarono a Villafranca per ufficiare la 
chiesa di San Francesco.  
Il terremoto del 7 settembre 1920 danneggiò gravemente la copertura della chiesa 
e degli ambienti abitativi, che furono ricostruiti a spese del Comune. 
                                                           
12 Il barbacane è una struttura difensiva medioevale, un antemurale, che serviva come opera di 
sostegno o di protezione aggiuntiva rispetto al muro di cinta o alla fortezza vera e propria. 
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In seguito agli accordi Lateranensi del 1929, le chiese dei complessi conventuali 
potevano essere restituite agli ordini religiosi qualora non fossero state vendute a 
terzi. Iniziarono cosi le pratiche necessarie al riacquisto del luogo; il 2 giugno 
1932, dopo i lavori seguiti al terremoto, la chiesa fu riaperta al culto; con una 
solenne cerimonia i frati ritornarono ad abitare nel convento. Segui un'ulteriore 
fase di restauri sia in chiesa sia nell'ala riservata ai religiosi.  
I1 5 luglio del 1944 un'incursione aerea distrusse gran parte del complesso; 
rimasero in piedi il braccio di ponente, il loggiato settentrionale del chiostro e il 
vano del coro (Fig. 3.7).  
 
Figura 3.7: foto del complesso in seguito ai bombardamenti della seconda guerra mondiale. 
Nel 1949 erano in pieno svolgimento i lavori di ricostruzione della chiesa, mentre 
il rifacimento del chiostro e dei bracci sud ed est dell'edificio conventuale 
terminarono alla fine degli anni Cinquanta. Le ali riedificate furono adibite ad 
uffici comunali e ad aule scolastiche per la scuola elementare di Villafranca; esse 
dal 1960 divennero sede del liceo scientifico “Leonardo da Vinci”. Nel 1974 si 
restaurò gran parte del tetto della chiesa; cinque anni dopo vennero richiesti 
interventi di restauro anche per i locali destinati al Liceo. 
I frati intanto continuarono ad abitare sul posto, negli ambienti a loro riservati. 
Rimasto un numero insufficiente di religiosi, il 31 dicembre 1979 la Provincia 
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toscana dei Minori lasciava la parrocchia che il 9 marzo dell'anno seguente veniva 
riconsegnata alla Curia vescovile. Ad oggi presente nell'ala ovest del complesso si 
trova l'appartamento del sacerdote diocesano e in parte dei locali a terreno si 
svolgono le attività parrocchiali. 
Si può ragionevolmente dire che la chiesa di S. Francesco non ha subito nel corso 
degli anni sostanziali modifiche. Infatti anche dopo il bombardamento che la 
distrusse completamente è stata ricostruita con fedeltà totale alle linee 
architettoniche originali fatta eccezione per il soffitto “tutto in volta” sostituito, 
non si sa per quale ragione, con uno a cassettoni. Alcune delle pietre tombali che 
si trovavano nel pavimento le possiamo oggi vedere nel porticato della chiesa. 
Dalla distruzione e da ogni rimaneggiamento si è salvato il bel campanile che 
rimane ancora intatto nelle sue linee cinquecentesche.  
La cosa è totalmente diversa per quello che riguarda il convento. A differenza 
della chiesa era stato mal costruito ed ha subito diverse modifiche sia per ragioni 
logistiche che di stabilità. Dopo la distruzione è stato ricostruito nella sua forma 
attuale elegante ma assai diversa da quella primitiva.  
Del convento del cinquecento resta oggi la parte che guarda la stazione ferroviaria 
che rimase intatta, mentre il chiostro fu ricostruito fedelmente (Fig 3.8). 
 
Figura 3.8: veduta da Nord-Est del chiostro fedelmente ricostruito. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 3: Descrizione del caso studio 
 
 
48 
 
3.3 Il liceo scientifico “Leonardo Da Vinci” e la chiesa di           
S. Francesco 
 
Il liceo scientifico “Leonardo Da Vinci” con la chiesa di San Francesco annessa si 
trova a nord del borgo antico, in via San Francesco n. 1. Il lotto su cui sorge il 
complesso come si vede dall’estratto cartografico (Fig. 3.9) e dalla foto aerea   
(Fig. 3.10) è confinante a sud con Via Roma, ad est appunto con via San 
Francesco, a nord con terreni utilizzati per attività ludiche di proprietà della 
parrocchia e ad ovest con Via Marconi, la quale lo divide dalla stazione 
ferroviaria di Villafranca-Bagnone. 
 
Figura 3.9: estratto cartografico della zona in cui sorge il complesso oggetto di studio. 
 
Figura 3.10: foto aerea del lotto con indicazione del complesso analizzato (fonte:tutto città). 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 3: Descrizione del caso studio 
 
 
49 
 
Oltre alle informazioni che narrano l’evoluzione del fabbricato, descritte al 
precedente paragrafo, l’archivio del comune di Villafranca in Lunigiana ci ha 
messo a disposizione degli elaborati tecnici che rappresentano verosimilmente la 
dislocazione attuale delle aree all’interno del fabbricato; questi che riportiamo di 
seguito (Figg. 3.11-3.12), sono un buon punto di partenza per il rilievo 
architettonico descritto nel paragrafo a seguire. 
 
Figura 3.11: configurazione della pianta del piano terra prelevata dall’archivio comunale. 
 
Figura 3.12: configurazione della pianta del piano primo prelevata dall’archivio comunale. 
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Inoltre il parroco residente nella struttura ha messo a disposizione un’ulteriore 
tavola tecnica (Figg. 3.13-3.14) redatta dallo studio tecnico “Geom. Albano Zini”  
rinvenuta nell’archivio della parrocchia che mostra con il tratteggio in rosso le 
zone soggette ad interventi destinati a svolgersi negli anni 80. 
 
 
Figura 3.13: elaborato grafico: pianta piano terra con indicate le zone soggette ad intervento. 
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Figura 3.14: elaborato grafico: pianta piano primo con indicate le zone soggette ad intervento. 
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A finire un elaborato grafico (Fig. 3.15)  messo a disposizione dall’Arch. Nadia 
Simonelli, raffigurante il rilievo architettonico della pianta della chiesa con le due 
sezioni principali, redatte per lo studio illuminotecnico dell’ambiente interno. 
 
 
Figura 3.15: piante e sezioni della chiesa di S. Francesco 
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3.4 Il rilievo architettonico 
 
Data l’assenza di elaborati affidabili si è reso necessario procedere al rilievo 
architettonico. 
Il rilievo architettonico è un campo d’applicazione della geometria descrittiva, è 
l’insieme delle pratiche e dei metodi che consentono di riportare le caratteristiche 
fondamentali di un oggetto edilizio in un sistema di rappresentazioni 
(principalmente bidimensionali). Gli elaborati grafici ottenuti sono la base per le 
operazioni di documentazione, studio, conservazione dell’edificio e per 
l’intervento su di esso. 
Il rilievo architettonico quindi è un’operazione volta a capire l’opera nella sua 
globalità. Riepilogando le fasi di rilievo sono essenzialmente due: 
1. la ripresa, durante la quale avviene, sul campo, l'acquisizione delle 
informazioni, può essere: 
- diretta, se si misura manualmente il manufatto, con l'uso degli 
strumenti tradizionali quali: misuratore laser (disto), rotella metrica 
e metro a stecca; 
- fotogrammetrica, fotografando il manufatto con la camera metrica 
o la camera stereometrica; 
- digitale, facendo ricorso al laser scanner 3D. 
 
2. la restituzione, durante la quale tutte le informazioni raccolte vengono 
utilizzate per rappresentare graficamente l'edificio.  
Nella nostra struttura ci siamo avvalsi del rilievo diretto, partendo dalla 
definizione di una poligonale, ovvero una spezzata i cui vertici sono i punti di 
partenza per la rilevazione; questo metodo, che offre maggiori garanzie perché 
consente di toccare con mano il manufatto, ha di contro tempi molto lunghi. 
Per un ulteriore controllo della configurazione planimetrica sono state misurate 
alcune diagonali degli spazi interni. 
Attraverso l’utilizzo del metro laser sono state rilevate le misure in elevazione 
degli ambienti e, per differenza gli spessori degli orizzontamenti piani; per quanto 
riguarda le volte sono state rilevate invece le altezze in chiave e all’imposta. 
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Finita la fase di rilievo, è iniziata la fase di restituzione grafica in ambiente CAD, 
a seguito della quale si è definita la configurazione attuale dell’edificio           
(figg. 3.16-3.29), in tratteggio sono riportate le zone non rilevate, le quali sono 
state pressoché determinate dai documenti trovati in archivio (locale tecnico) o 
assimilate identiche al piano soprastante (locali nel piano seminterrato).  
 
Figura 3.16: rilievo architettonico: pianta piano seminterrato. 
 
Figura 3.17: rilievo architettonico: pianta piano terra. 
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Figura 3.18: rilievo architettonico: pianta piano primo. 
 
Figura 3.19: rilievo architettonico: pianta piano sottotetto. 
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Figura 3.20: rilievo architettonico: sezione A-A. 
 
 
Figura 3.21: rilievo architettonico: sezione B-B. 
 
 
Figura 3.22: rilievo architettonico: sezione C-C. 
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Figura 3.23: rilievo architettonico: sezione D-D. 
 
Figura 3.24: rilievo architettonico: sezione E-E. 
 
Figura 3.25: rilievo architettonico: sezione F-F. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 3: Descrizione del caso studio 
 
 
58 
 
 
Figura 3.26: rilievo architettonico: prospetto NORD. 
 
 
Figura 3.27: rilievo architettonico: prospetto SUD. 
 
 
Figura 3.28: rilievo architettonico: prospetto OVEST. 
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Figura 3.29: rilievo architettonico: prospetto EST. 
L’edificio, ai sensi del § 7.2.2 delle NTC 2008, non presenta né una regolarità in 
pianta né in altezza. La configurazione in elevato della struttura si sviluppa su un 
totale di tre piani più il locale di sottocopertura come descritto di seguito: 
1. Piano seminterrato: si trova alla stessa quota del piano stradale, occupa 
una superficie in pianta di dimensioni massime circa 48,94x19,09 m, qui si 
trovano: a) il laboratorio di chimica e fisica con deposito annesso, ai quali 
si può accedere da scale situate all’interno della struttura; b) due attività 
commerciali quali lavanderia e negozio di parrucchiera; c) il deposito della 
residenza parrocchiale comunicante con la cantina e due ambienti privati 
dei quali non è stato possibile svolgere il rilievo (nel creare il modello 
abbiamo assimilato la medesima conformazione planimetrica riscontrata al 
piano superiore).  
La porzione di muratura collocata a nord per tutta la sua estensione è 
totalmente contro terra, mentre le aperture sono presenti solo sulla facciata 
sud che si presenta su via Roma e dalla quale è possibile accedere 
direttamente a questi ambienti; alla cantina si può anche giungere 
direttamente dalla residenza attraverso l’ausilio di una scala interna.  
L’altezza di interpiano, nel laboratorio e nelle attività commerciali, è di 
circa 3,46 m mentre negli altri ambienti è variabile data la presenza di 
orizzontamenti a volta. 
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2. Piano terra: occupa una superficie in pianta di dimensioni massime circa 
48,94x39,62 m, questo, per una parte, si protrae sul piano seminterrato, la 
restante posa direttamente a terra. 
Il porticato su colonne, prospiciente la chiesa, ci permette sia di entrare 
direttamente in essa che nella zona destinata al liceo; la chiesa è 
caratterizzata da una navata centrale di dimensioni pressoché rettangolari, 
ai cui lati si affacciano dieci cappelle, le prime quattro di ciascun lato sono 
intervallate da un setto murario ed hanno dimensioni pressappoco quadrate 
mentre l’ultima assume forme rettangolari, salendo tre scalini si trova il 
presbiterio di forma rettangolare comunicante con il coro di forma 
quadrata, dal coro, da un lato, si può accedere alla cella campanaria, 
dall’altro in sagrestia che, a sua volta, è comunicante con il retro sagrestia 
con ripostiglio annesso, alla sagrestia si può anche arrivare attraverso 
l’apertura situata nell’ultima cappella del lato sinistro passando per il 
disimpegno, il quale ci conduce direttamente nella residenza del parroco, 
qui troviamo l’ufficio del parroco, la cantina che conduce sull’esterno dal 
lato della stazione, il soggiorno, la sala da pranzo, la cucina, un ripostiglio 
e i servizi igienici; il disimpegno, che ci permette di giungere nella 
residenza vera e propria, ci immette su due corpi scala, uno ci conduce alla 
cantina del piano interrato descritta prima, l’altro al piano superiore. 
Il porticato, di cui prima, nel lato del liceo ci immette su un chiostro 
interno su colonne, su di esso si affacciano 5 aule, il corpo scale (che ci 
collega al piano superiore e al laboratorio sottostante), i servizi igienici e 
la porta di ingresso all’abitazione del parroco.  
L’altezza di interpiano delle varie aule, del corpo scale e dei servizi 
igienici è di circa 4,1 m, mentre nelle residenza troviamo solo 
orizzontamenti voltati ad eccezione dei servizi igienici e del relativo 
disimpegno dove è presente un controsoffitto posto ad un’altezza di circa 
2,38 m per il bagno e 2,68 m per il disimpegno, anche la chiesa presenta 
orizzontamenti voltati, tranne nella navata centrale dove è presente un 
controsoffitto a cassettoni e la cui altezza risulta essere circa 10 m.   
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3. Piano primo: occupa una superficie in pianta di dimensioni massime circa 
48,94x39,62 m, identica al piano sottostante. Il corpo scale del liceo 
scientifico ci immette su un corridoio ad L, che si sviluppa lungo il 
perimetro del chiostro interno sul quale si affacciano 5 aule (di cui una 
destinata al laboratorio informatico), i servizi igienici, l’ufficio bidelli e la 
sala insegnanti, da quest’ultima è possibile accedere sia al locale 
presidenza che al piano primo della residenza, questo è composto da un 
locale bagno (mediante il quale si può giungere sulla terrazza disposta a 
sud) e da 5 camere di cui una, in seguito alla trasformazione in aula 
scolastica, ritorna alle sue funzioni originarie e raggiungibile, alla fine del 
corridoio, mediante un piccolo soppalco in lamiera di acciaio; sempre dal 
corridoio ad L di cui prima, di fronte all’ufficio bidelli si raggiunge il 
loggiato esterno su colonne che si prospetta sul chiostro, da questo, 
mediante l’ausilio di una scala in ferro, si accede all’archivio, al deposito 
del liceo e all’archivio della parrocchia locati sopra le cappelle laterali 
della chiesa disposte a sinistra; questi ambienti, rispetto al loggiato 
mostrano un dislivello di 1,16 m, il loggiato ulteriormente ci introduce in 
un corridoio, sul quale si apre il deposito della parrocchia la scala di 
accesso al sottotetto e, mediante tre scalini, alla camera citata prima 
precedentemente aula.   
L’altezza di interpiano delle varie aule è di circa 3,58 m, quella del corpo 
scala, dei servizi igienici, dell’ufficio bidelli e del corridoio ad L è di circa 
3,38 m, quella degli ambienti sopra le cappelle laterali della chiesa è di 
circa 3,35 m, nella residenza, ad esclusione degli ambienti con 
orizzontamenti voltati, i restanti vani compreso il corridoio presentano 
controsoffitti con un’altezza di interpiano variabile da 3,22 a 3,45 m.  
4. Sottocopertura: al sottotetto, nel braccio est, si può accedere mediante una 
botola situata nel corridoio davanti ai servizi igienici oppure mediante la 
scala nominata pocanzi; il sottotetto della chiesa, al di sopra del 
controsoffitto a cassettoni, non è accessibile per eventuali interventi di 
manutenzione.   
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L’edificio, nella facciata ovest prospiciente la stazione, lungo la muratura esterna 
della sagrestia e del retro sagrestia mostra la presenza di 4 contrafforti distanti 
circa 1,80 m, sulla medesima facciata, in corrispondenza della muratura esterna 
dei vani della residenza, è presente una scarpata che da terra si estende fino 
all’incirca alla quota degli orizzontamenti del secondo piano, altri due contrafforti, 
presenti nella facciata sud, fiancheggiano il corpo sporgente che caratterizza la 
terrazza con i relativi ambienti sottostanti. 
Si riportano di seguito alcune immagini (Figg. 3.30-3.35) caratterizzanti l’edificio 
nella sua  configurazione attuale. 
 
Figura 3.30: vista del chiostro interno. 
 
Figura 3.31: vista della facciata est lungo via San Francesco. 
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Figura 3.32: vista della facciata principale lungo via Roma. 
 
 
Figura 3.33: vista della facciata principale lungo via Roma. 
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Figura 3.34: vista della facciata laterale della chiesa. 
 
 
Figura 3.35: vista della facciata ovest prospiciente la stazione ferroviaria. 
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3.5 Il rilievo strutturale 
 
Il rilievo strutturale, attraverso il quale riusciamo a caratterizzare le strutture 
portanti dell’edificio (fondamentali per una definizione accurata del modello di 
calcolo), si articola in due punti fondamentali: la classificazione dei materiali e la 
tipologia degli elementi strutturali. 
Lo strumento d'indagine principale per effettuare il rilievo strutturale è 
rappresentato dall'osservazione diretta del manufatto anche se, in molti casi, in 
relazione alla caratteristiche dell'oggetto in esame, ciò non risulta esaustivo. E' 
necessario allora l'utilizzo di tecniche conoscitive, più o meno sofisticate in base 
alle esigenze da approntare, preferibilmente non distruttive. Non è escluso 
comunque il ricorso a saggi diretti sul manufatto, quali asportazioni di intonaco, 
carotaggi, fori, la cui estensione, non deve mai inficiare la resistenza strutturale 
dell'organismo costruttivo. 
Risulta inoltre fondamentale il ricorso a metodi di indagine indiretti come per 
esempio il recupero di documenti e relazioni esistenti sull'edificio stesso o di 
conoscenze già acquisite su edifici storicamente, tipologicamente o 
costruttivamente simili al manufatto su cui si interviene.  
Nel caso studio, in assenza di documenti e relazioni attinenti all’edificio, abbiamo 
caratterizzato le strutture portanti perimetrali (tranne quelle che si affacciano sul 
chiostro) in funzione della tipologia costruttiva a faccia vista come denotato nelle 
immagini precedenti, mentre tutte le restanti sono definite attraverso ipotesi 
fondate su esami visivi laddove vi è il distaccamento o la totale assenza di 
intonaco come nella totalità del sottocopertura e nel sottoscala (Figg. 3.36-3.37). 
 
Figura 3.36: caratterizzazione della tessitura muraria nel sottocopertura. 
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Figura 3.37: caratterizzazione della tessitura muraria nel sottoscala. 
3.5.1 Classificazione delle strutture verticali 
 
L’edificio, oggetto di studio nella sua interezza, è caratterizzato dalle seguenti 
strutture portanti verticali: 
A. Muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre erratiche e irregolari);  
B. Muratura a conci sbozzati, con paramento di limitato spessore e nucleo 
interno; 
C. Muratura in mattoni pieni a due teste (spessore 24 cm) e in un caso a tre 
teste (spessore 37 cm).  
 
Figura 3.38: caratterizzazione della tessitura muraria SV.1. 
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Figura 3.39: caratterizzazione della tessitura muraria SV.2. 
 
Figura 3.40: caratterizzazione della tessitura muraria SV.3. 
Quest’ultima tipologia di tessitura muraria (come non sarà mostrato nelle 
immagini seguenti) risulta essere presente su tutte le fasce di piano ad arco 
costituenti il chiostro interno, il porticato di ingresso alla chiesa e il loggiato al 
primo piano, nonché su tutti gli archi presenti all’interno dell’abitazione del 
parroco e della chiesa. 
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Di seguito nelle figure 3.41, 3.42, 3.43 e 3.44 si riportano i tratteggi in pianta per 
l’individuazione delle tessiture murarie delle strutture verticali. 
 
Figura 3.41: caratterizzazione della tessitura muraria del piano seminterrato. 
 
Figura 3.42: caratterizzazione della tessitura muraria del piano terra. 
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Figura 3.43: caratterizzazione della tessitura muraria del piano primo. 
 
Figura 3.44: caratterizzazione della tessitura muraria del piano sottotetto. 
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3.5.2 Classificazione delle strutture orizzontali 
 
L’edificio, oggetto di studio nel suo complesso, per quanto riguarda le strutture 
orizzontali presenta due diverse tipologie costruttive: 
- gli orizzontamenti piani; 
- le volte. 
Gli orizzontamenti piani, al livello dei tre impalcati, sono caratterizzati da diverse 
tipologie costruttive.  Nel blocco costituito dal laboratorio del liceo e dalle attività 
commerciali al piano seminterrato, dall’esame visivo, si è riusciti a determinare la 
direzione di orditura dei travetti; grazie al leggero distaccamento di una porzione 
di intonaco, in corrispondenza di essi, si è assunto che tale solaio è realizzato con 
pignatte e travetti tralicciati in latero-cemento posti ad un interasse di 50 cm. 
La tipologia costruttiva del solaio del piano terra nella zona del liceo scientifico è 
stata identificata grazie all’effettuazione di un saggio (Fig. 3.45) che ha denotato 
la presenza del cosiddetto “solaio varese” costituito da: travi varese (h=21 cm) 
poste ad un interasse di 90 cm, sagomate in conglomerato a doppia armatura 
eseguite fuori opera, tavelle di laterizio forato in duplice ordine e presumibilmente 
solettina di cemento di 3 cm che collega e completa tutto il sistema. 
 
Figura 3.45: saggio eseguito sul solaio del piano terra. 
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Per la definizione della tipologia strutturale del solaio, al piano primo, ci siamo 
basati sull’ispezione effettuata nel sottocopertura che, grazie all’assenza del getto 
di completamento, mette in mostra, nel braccio ad est dell’edificio, (limitatamente 
alla zona dell’ufficio dei bidelli e dei servizi igienici con il rispettivo corridoio 
prospiciente), i cosiddetti travetti “SAP” in latero-cemento (h=20 cm); questi sono 
posti ad un interasse di 100 cm ed interposti da tavelloni (Fig. 3.46); nella restante 
porzione del braccio est, sopra al vano scale e nel braccio sud (limitatamente alla 
porzione dell’edificio destinata a liceo scientifico con esclusione della sala 
insegnanti e dell’ufficio presidenza), è presente la medesima tipologia riscontrata 
al piano sottostante, ovvero solaio con travi “varese” (h=21cm) poste ad interasse 
questa volta di 110 cm, interposte da rispettivi tavelloni a taglio varese (Fig. 3.47). 
 
Figura 3.46: ispezione nel sottocopertura nel braccio est sopra l’ufficio bidelli: travetti “SAP”. 
 
Figura 3.47: ispezione nel sottocopertura nel braccio sud sopra le aule: travi“VARESE”. 
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Al piano primo, laddove vi è l’assenza degli orizzontamenti piani sopra citati e 
delle volte descritte in seguito, troviamo i controsoffitti realizzati con travicelli in 
legno, listellatura e successivamente intonacati all’intradosso (Fig. 3.48); anche la 
chiusura della navata centrale della chiesa, originariamente realizzata “tutta in 
volta”, è stata ricostruita mediante l’impiego di un controsoffitto a cassettoni in 
legno larice (Fig. 3.49), ancorato tramite staffe ai travetti in latero-cemento tipo 
“SAP” (h=16 cm) (Fig. 3.51). 
 
Figura 3.48: controsoffittatura a travetti e listelli dell’ufficio presidenza nel braccio sud. 
 
Figura 3.49: controsoffitto a cassettoni della navata della chiesa. 
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Nella struttura analizzata al livello dei vari impalcati le volte, (in tutte le proprie 
tipologie a crociera, a botte e a botte con lunette) risultano essere presenti 
soprattutto nella parte est dell’edificio, ovvero nella zona rimasta pressoché 
invariata nel tempo, inoltre le riscontriamo lungo l’area in adiacenza al colonnato 
del chiostro, nel porticato di ingresso alla chiesa e all’interno di essa a coprire le 
cappelle laterali, l’abside e il coro.  
La struttura portante della volta è stata ipotizzata in mattoni in base all’esame 
visivo laddove permesso (Figg. 3.50-3.51). 
 
Figura 3.50: volta a botte in mattoni delle scale dell’abitazione del parroco. 
 
Figura 3.51: arco del presbiterio in mattoni e controsoffitto ancorato ai travetti “SAP”. 
Informazioni più dettagliate della composizione delle strutture orizzontali le 
ritroviamo al capitolo della modellazione della struttura. 
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Di seguito nelle figure 3.52, 3.53 e 3.54 si riportano i tratteggi in pianta per 
l’individuazione della tipologia costruttiva delle strutture orizzontali. 
 
Figura 3.52: definizione delle strutture orizzontali del piano seminterrato. 
 
Figura 3.53: definizione delle strutture orizzontali del piano terra. 
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Figura 3.54: definizione delle strutture orizzontali del piano primo. 
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3.5.3 Definizione della struttura di copertura 
 
Anche la struttura di copertura presenta diverse tipologie costruttive, è del tipo a 
padiglione nel corpo del liceo scientifico e della residenza, a due falde sopra il 
corpo centrale della chiesa e ad una falda per quanto riguarda il porticato di 
ingresso e le cappelle laterali.  
Nel braccio disposto a sud dell’edificio, nella porzione adibita a liceo scientifico 
(con esclusione degli ambienti destinati alla presidenza e all’aula insegnanti) e 
nella zona sopra il vano scale del braccio ad est riscontriamo travetti prefabbricati 
in cls di dimensioni 11x11 cm, posti ad un interasse di 98 cm disposti nel senso 
della pendenza del tetto e poggianti sui rispettivi cordoli di bordo e sulla trave di 
colmo (27x15 cm), nell’angolo si trovano a poggiare anche sulla trave di 
compluvio (27x25 cm) e sulla trave di displuvio (27x15 cm); la trave di colmo, 
nel braccio sud, si estende per una lunghezza di circa 30,72 m poggiando, da un 
lato, su un maschio murario, dall’altro (all’intersezione con l’altra trave di colmo 
perpendicolare) su un pilastro in c.a. di sezione 30x30 cm, disposto in falso su una 
trave di richiamo di dimensioni 48 x30 cm;  nella restante parte della copertura a 
padiglione troviamo i travetti tipo “SAP” (h=16 cm), posti ad un interasse medio 
di 97 cm nel senso della pendenza (braccio ad est) e 78 cm disposti 
perpendicolarmente al senso della pendenza del tetto (braccio ad ovest), questi, 
nel braccio ad est, poggiano sui rispettivi cordoli di bordo e sulla trave di colmo 
(20 x 45 cm) e, nell’angolo di chiusura del padiglione, sulle travi di displuvio 
(25x45 e 30x35 cm); nel braccio ad ovest, in quanto assente la trave di colmo, 
gravano lungo i maschi murari e sulle travi di displuvio e compluvio aventi 
dimensioni di 28x38 cm da un estremo e 35x30 cm dall’altro; la copertura della 
chiesa, realizzata a due falde, è costituita da travetti tipo “SAP” (h=16 cm), posti 
ad un interasse medio di 75 cm, disposti nel senso della pendenza del tetto, i quali 
poggiano sulla trave di colmo (25x20 cm) e sui rispettivi cordoli di bordo; 
gravanti su tutti i travetti riscontriamo i tavelloni in laterizio (h=6 cm) sui quali 
poggia direttamente lo strato isolante di guaina e il manto di copertura realizzato 
con coppi ed embrici.  
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La copertura del porticato di ingresso alla chiesa, delle cappelle laterali situate a 
nord, del loggiato e della terrazza al piano primo è realizzata tramite travetti in 
legno larice di sezione 12x12 cm, posti ad un interasse di 54 cm, nel senso della 
pendenza del tetto, sormontati da un tavolato in legno larice di spessore 2 cm sul 
quale poggia lo strato di isolante di guaina e il manto di copertura realizzato con 
coppi ed embrici, in tegole marsigliesi per la copertura delle cappelle laterali. 
 
In figura 3.55 si riporta lo schema dell’orditura della copertura. 
 
 
Figura 3.55: schema di orditura della struttura di copertura. 
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3.5.4 Definizione degli elementi in cemento armato 
 
Oltre alle travi del tetto descritte nel paragrafo precedente, a livello dell’ultimo 
impalcato, grazie ai sopralluoghi effettuati, è accertabile la presenza di cordoli in 
cemento armato aventi altezza variabile dai 20 ai 25 cm e larghezza in linea con le 
dimensioni del setto murario sottostante epurato della dimensione della pietra che 
costituisce la muratura faccia vista; nulla si può dire per gli impalcati sottostanti. 
La porzione del fabbricato adibita a Liceo scientifico, nel braccio a sud, presenta 
un’intelaiatura in cemento armato costituita da 5 pilastri per lato che si 
fronteggiano, aventi rispettivamente dimensioni 48x48 e 48x28 cm al piano semi-
interrato, e 44x38 e 44x18 cm ai rimanenti piani; questi si estendono per tutta 
l’altezza dell’edificio e, in base al saggio effettuato al piano seminterrato          
(Fig. 3.56), risultano addossati ai setti in muratura, ai piani superiori questi sono 
stati prolungati con elementi in laterizio con lo scopo di isolare le canne fumarie 
previste al loro interno (Fig. 3.57). 
 
 
Figura 3.56: saggio eseguito sul pilastro del laboratorio al piano seminterrato. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 3: Descrizione del caso studio 
 
 
79 
 
 
Figura 3.57: rivestimento delle canne fumarie affiancate ai pilastri dei piani superiori. 
Al piano seminterrato, sui pilastri, gravano delle travi ricalate in c.a. (Fig. 3.58) di 
dimensioni 28x38 cm sulle quali poggiano i travetti tralicciati (orditura invertita 
rispetto ai piani superiori). 
 
Figura 3.58: travi ricalate che poggiano sui pilastri nel laboratorio del piano seminterrato. 
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3.5.5 Definizione del sistema fondazione 
 
In assenza di saggi, per definire il sistema di fondazione, ci siamo basati sulle 
conoscenze acquisite su edifici storicamente, tipologicamente o costruttivamente 
simili al manufatto su cui si interviene. In particolare in quel periodo venivano 
realizzate fondazioni a sacco con ciottoli di fiume, esse mostravano solitamente 
un’altezza superiore ad un metro; una testimonianza abbastanza attendibile 
potrebbe essere data dal metodo realizzativo del pozzo situato all’interno della 
struttura e comunicante con le cantine locate su due piani differenti (Fig. 3.59). 
 
Figura 3.59: foto scattata all’interno del pozzo dalla cantina del piano seminterrato. 
 
 
Per la definizione dell’interazione struttura-fondazione si rimanda al capitolo della 
modellazione. 
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3.6 Livelli di conoscenza e caratteristiche meccaniche dei materiali 
 
3.6.1 Livelli di conoscenza e fattore di confidenza 
 
Dalla tabella C8A.1.1 C.M. 2/2/2009 n. 617 (Tab. 3.1), in funzione di specifiche 
indagini effettuate in situ si determina il “livello di conoscenza (LC)” della 
struttura ed il rispettivo “fattore di confidenza (FC)” con cui procedere alle 
verifiche per la valutazione della sicurezza statica e sismica.  
LC Geometria Dettagli 
costruttivi Proprietà dei materiali FC 
LC1 
Rilievo 
muratura, volte, 
solai, scale. 
Individuazione 
carichi gravanti 
su ogni elemento 
di parete. 
Individuazione 
tipologia 
fondazioni. 
Rilievo 
eventuale 
quadro 
fessurativo e 
deformativo. 
verifiche in 
situ limitate 
Indagini in situ limitate. 
Resistenza: valore minimo di Tab. C8A2.1 
Modulo elastico: valore medio intervallo di Tab. 
C8A2.1 
1,35 
LC2 
verifiche in 
situ estese 
ed esaustive 
Indagini in situ estese. 
Resistenza: valore medio intervallo di Tab. C8A2.1 
Modulo elastico: media delle prove o valore medio 
intervallo di Tab. C8A2.1 
1,20 
LC3 
Indagini in situ esaustive. 
Caso a) (disponibili 3 o più valori sperimentali di 
resistenza) 
Resistenza: media dei risultati delle prove. 
Modulo elastico: media delle prove o valore medio 
intervallo di Tab. C8A2.1 
Caso b) (disponibili 2 valori sperimentali di 
resistenza) 
Resistenza: se valore medio sperimentale 
compreso in intervallo di Tab. C8A2.1, valore 
medio dell’intervallo di Tab. C8A2.1; se valore 
medio sperimentale maggiore di estremo superiore 
intervallo, quest’ultimo; 
se valore medio sperimentale inferiore al minimo 
dell’intervallo, valore medio sperimentale. 
Modulo elastico: come LC3 – caso a) 
Caso b) (disponibili 1 valore sperimentali di 
resistenza) 
Resistenza: se valore sperimentale compreso in 
intervallo di Tab. C8A2.1, valore medio 
dell’intervallo di Tab. C8A2.1, oppure superiore, 
valore medio dell’intervallo; 
se valore sperimentale inferiore al minimo 
dell’intervallo, valore  sperimentale. 
Modulo elastico: come LC3 – caso a) 
1,00 
Tabella 3.1: stralcio della tabella C8A.1.1 della C.M. 2 Febbraio 2009 n.617. 
In funzione delle informazioni reperite in situ per la struttura in esame è stato 
adottato un livello di conoscenza LC2. 
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3.6.2 Caratteristiche meccaniche delle murature 
 
In assenza di saggi le tipologie delle tessiture murarie presenti nell’edificio 
oggetto di analisi, sono state individuate, attraverso i sopralluoghi avvenuti in situ; 
le murature perimetrali sono tutte faccia vista mentre per definire le tipologie dei 
setti murari interni intonacati sono state fatte assunzioni basate sulle porzioni 
dell’edificio scoperte da intonaco che riscontriamo nel sottotetto e nel sottoscala. 
A seguito di quanto rilevato e facendo riferimento alle prescrizioni riportati in 
Tabella C8A.2.1 C.M. 2/2/2009 n. 617 sono stati dedotti i parametri meccanici 
delle murature da adottare in sede di verifica. 
Viene di seguito riportato uno stralcio della tabella precedentemente citata       
(Tab. 3.2) che riporta i valori minimi e massimi dei parametri meccanici di 
diverse tipologie di muratura riferiti a determinate condizioni, con particolare 
riferimento alle tipologie di tessitura muraria presenti nell’edificio in esame. 
Tipologia di muratura 
fm 
(N/cm2) 
τ0 
(N/cm2) 
E 
(N/mm2) 
G 
(N/mm2) W (KN/m3) 
min-max min-max min-max min-max 
Muratura in pietrame 
disordinata (ciottoli, pietre 
erratiche e irregolari) 
100 
180 
2,0 
3,2 
690 
1050 
230 
350 19 
Muratura a conci sbozzati, con 
paramento di limitato spessore 
e nucleo interno 
200 
300 
3,5 
5,1 
1020 
1440 
340 
480 20 
Muratura in mattoni pieni e 
malta di calce 
240 
400 
6,0 
9,2 
1200 
1800 
400 
600 18 
Tabella 3.2: stralcio della tabella C8A.2.1 della C.M. 2 Febbraio 2009 n.617. Valori di 
riferimento dei parametri meccanici (minimi e massimi) e peso specifico medio per diverse 
tipologie di muratura, riferiti alle seguenti condizioni: malta di caratteristiche scarse, 
assenza di ricorsi (listature), paramenti semplicemente accostati o mal collegati, muratura 
non consolidata, tessitura (nel caso di elementi regolari) a regola d’arte;    
fm = resistenza media a compressione della muratura, τ
o 
= resistenza media a taglio della 
muratura, E = valore medio del modulo di elasticità normale, G = valore medio del modulo 
di elasticità tangenziale, w = peso specifico medio della muratura. 
Come già specificato prima avendo ottenuto un livello di conoscenza 2 (LC2), i 
valori estrapolati dalla tabella da adottare in sede di verifica sono i seguenti: 
• Resistenze: medie degli intervalli riportati in Tabella C8A.2.1 (Tab. 3.2) per la 
tipologia di muratura considerata; 
• Moduli elastici: valori medi degli intervalli riportati nella suddetta tabella. 
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Nel caso in cui la muratura presenti caratteristiche migliori rispetto a quelle 
riportate nella tabella precedente, le caratteristiche meccaniche saranno ottenute, a 
partire dai valori di Tabella C8A.2.1 (Tab. 3.2), applicando i coefficienti 
migliorativi indicati nella Tabella C8A.2.2 (Tab. 3.3). 
Viene di seguito riportato uno stralcio della tabella C8A.2.2 (Tab. 3.3) che 
individua i coefficienti correttivi utilizzati per le tipologia di muratura presente nel 
caso oggetto di studio. 
Tipologia di muratura Malta buona 
Ricorsi o 
listature 
Nucleo scadente e/o 
ampio 
Muratura in pietrame disordinata 
(ciottoli, pietre erratiche e irregolari) 1,5 1,3 0,9 
Muratura a conci sbozzati, con paramento 
di limitato spessore e nucleo interno 1,4 1,2 0,8 
Muratura in mattoni pieni e malta di 
calce 1,5 - 0,7 
Tabella 3.3 stralcio della Tabella C8A.2.2 della C.M. 2 Febbraio 2009 n.617.- Coefficienti 
correttivi dei parametri meccanici (indicati in Tabella C8A.2.1) da applicarsi in presenza di: 
malta di caratteristiche buone o ottime; giunti sottili; ricorsi o listature; sistematiche 
connessioni trasversali; nucleo interno particolarmente scadente e/o ampio; consolidamento 
con iniezioni di malta; consolidamento con intonaco armato.  
Nel caso in esame, come intuito dalla tabella qui sopra i parametri migliorativi 
considerati riguardano la presenza di ricorsi accertata in alcune porzioni di 
muratura e la presenza di una malta in condizioni abbastanza buone, di contro 
abbiamo come parametro svantaggioso la presenza di un nucleo ampio (> 70 cm). 
Nella tabella seguente (Tabella 3.4) si riportano schematicamente i valori delle 
caratteristiche meccaniche delle varie tipologie di muratura analizzate. 
 
Tipologia di muratura fm (KN/m2) 
τ0 
(KN/m2) 
E 
(KN/m2) 
G 
(KN/m2) 
W 
(KN/m3) 
Muratura in pietrame disordinata. 
Presenza di malta buona. 2100 39 1305000 435000 19 
Muratura in pietrame disordinata. 
Malta buona e nucleo ampio. 1890 35,1 1174500 391500 19 
Muratura a conci sbozzati. 
Presenza di malta buona. 3500 60,2 1722000 574000 20 
Muratura a conci sbozzati. 
Malta buona e nucleo ampio. 2800 48,16 1377600 459200 20 
Muratura a conci sbozzati. 
Malta buona e listatura. 4200 72,24 2066400 688800 20 
Muratura a conci sbozzati. 
Malta buona, listatura e nucleo ampio. 3360 57,792 1653120 551040 20 
Muratura in mattoni pieni. 
Presenza di malta buona. 4800 114 2250000 750000 18 
Tabella 3.4: valori delle caratteristiche meccaniche delle murature. 
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3.6.3 Caratteristiche meccaniche degli elementi in cemento armato 
 
I sopralluoghi in situ hanno permesso di affermare che tutte le travi, i pilastri, i 
travetti e i cordoli presenti nell'edificio sono realizzati in calcestruzzo armato. 
Non avendo a disposizione prove per determinare la qualità dello stesso, è stato 
scelto in via cautelativa un calcestruzzo di bassa qualità C16/20 con le seguenti 
caratteristiche meccaniche13: 
- Peso specifico: 
γ = 25 KN/m3 
- Resistenza caratteristica a compressione cubica: 
Rck = 20 N/mm2 
- Resistenza caratteristica a compressione cilindrica: 
fck = 0,83·Rck = 16,6 N/mm2                  (3.1) 
- Resistenza media a compressione cilindrica: 
fcm = fck + 8 = 24,6 N/mm2                            (3.2) 
- Resistenza media a trazione semplice (assiale) per classi ≤ C50/60: 
fctm = 0,30·fck2/3 = 1,95 N/mm2             (3.3) 
- Resistenza caratteristica a trazione semplice (assiale) per classi ≤ C50/60: 
fctk = 0,70·fctm = 1,37 N/mm2                         (3.4) 
- Resistenza media a trazione per flessione: 
fcfm = 1,2· fctm = 1,59 N/mm2                          (3.5) 
- Modulo elastico istantaneo del calcestruzzo: 
Ecm = 22.000·[fcm/10]0,3 = 28820,6 N/mm2           (3.6) 
 
Per poter effettuare delle considerazioni in merito agli elementi in calcestruzzo 
presenti nell’edificio analizzato, si è ipotizzata la presenza di barre lisce d’acciaio 
FeB22k con resistenza caratteristica allo snervamento fyk = 220 N/mm2. 
Si consigliano indagini più approfondite per determinare l’effettiva classe di 
resistenza del calcestruzzo, e verificare l’effettiva presenza di armatura in acciaio.
                                                           
13 Dalla tabella 4.1.I del D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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Capitolo 4: Modellazione ed analisi della struttura 
4.1 Descrizione del modello di calcolo 
 
Secondo quanto stabilito dalle NTC 2008 al § 7.2.6, il modello di calcolo della 
struttura deve essere tridimensionale e deve rappresentare in modo adeguato le 
effettive distribuzioni di massa, rigidezza e resistenza dell’edificio. 
Gli elementi strutturali secondari e quelli non strutturali possono essere 
rappresentati unicamente in termini di massa, se possiedono resistenza e rigidezza 
tali da non influenzare il comportamento del modello. 
La geometria delle pareti resistenti al sisma, deve rispettare i requisiti indicati 
nella tabella seguente (Tab. 4.1)14, in cui t indica lo spessore della parete al netto 
dell’intonaco, ho l’altezza di libera inflessione della parete, h’ l’altezza massima 
delle aperture adiacenti alla parete ed l la lunghezza della parete. 
 
Tipologie costruttive tmin (λ=ho/t)max (l/h’)min 
Muratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra 
squadrata 300 mm 10 0,5 
Muratura ordinaria realizzata con elementi artificiali 240 mm 12 0,4 
Muratura armata, realizzata con elementi artificiali 240 mm 15 Qualsiasi 
Muratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra 
squadrata in siti ricadenti in zone 3 e 4 240 mm 12 0,3 
Muratura realizzata con elementi artificiali semipieni, 
in siti ricadenti in zona 4 200 mm  20 0,3 
Muratura realizzata con elementi artificiali pieni, in siti 
ricadenti in zona 4 150 mm 20 0,3 
Tabella 4.1: requisiti geometrici delle pareti resistenti al sisma 
 
Tutti gli elementi che vengono inseriti nel modello e che quindi contribuiscono 
alla rigidezza e resistenza della struttura devono essere verificati. 
 
Per modellare la struttura ci siamo avvalsi del programma di calcolo agli elementi 
finiti (FEM) SAP2000 v 14.0.0 Advanced. 
                                                           
14 Tabella 7.8.II delle NTC 2008 
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Il metodo FEM prevede la modellazione dei setti murari come elementi finiti 
bidimensionali (shell-thin) ai quali sono stati assegnati le caratteristiche 
meccaniche dei materiali e le caratteristiche geometriche delle sezioni (spessore al 
netto dell’intonaco).  
L'accuratezza del modello dipende dalle dimensioni delle mesh; tanto più piccole 
sono, maggiore è la correttezza dei risultati, a dispetto di un notevole incremento 
del tempo di calcolo necessario al software. 
A tale scopo gli elementi shell sono stati divisi in mesh di dimensioni massime 
50x50 cm. 
Le analisi di questo tipo forniscono come risultati mappe dello stato tensionale 
puntuale presente su ciascuna mesh caratterizzante il setto murario. Per eseguire le 
verifiche, prescritte dalla normativa, è necessario, tramite operazioni di media e 
integrazione eseguite dal programma, estrapolare i valori delle caratteristiche di 
sollecitazione relative a una certa sezione. 
Secondo quanto contemplato al § 7.2.6 del D.M. 14/01/2008 per rappresentare la 
rigidezza degli elementi strutturali si possono adottare modelli lineari, che 
trascurano le non linearità di materiale e geometriche, e modelli non lineari, che le 
considerano; in ambo i casi si deve tener conto della fessurazione dei materiali 
fragili. In caso non siano effettuate analisi specifiche, la rigidezza flessionale e a 
taglio di elementi in muratura, cemento armato, acciaio-calcestruzzo, può essere 
ridotta sino al 50% della rigidezza dei corrispondenti elementi non fessurati, 
tenendo debitamente conto dell’influenza della sollecitazione assiale permanente. 
I tamponamenti interni, realizzati in forati di spessore 12-16 cm, non sono stati 
inseriti all'interno del modello, tenendo in considerazione il loro contributo in 
termini di massa. Le nicchie presenti nelle pareti interne dell'edificio, sono state 
considerate come aperture, essendo lo spessore murario troppo ridotto per essere 
ritenuto un elemento portante. Sia le scale, realizzate con soletta rampante in 
cemento armato, sia quelle realizzate in pietra sono state inserite nel modello 
come elementi bidimensionali shell-thin al fine di tenere conto del loro contributo 
sia in termini di massa che di rigidezza. 
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Le uniche fasce di piano inserite nel modello sono quelle relative agli archi 
(ipotizzati in mattoni) costituenti il chiostro interno al piano terra, il porticato 
d’ingresso alla chiesa sempre al piano terra e gli archi facenti parte del loggiato al 
piano primo (Fig. 4.1); invece si è ritenuto di non inserire le fasce di piano relative 
ai sopra finestra in quanto non si è accertata la presenza di un cordolo di piano o 
di un architrave resistente a trazione, e quindi risultanti elementi non resistenti al 
sisma, di esse si è comunque tenuto conto della massa assegnando un carico 
distribuito in corrispondenza della loro reale posizione.  
Lo stesso trattamento è stato tenuto di conto per i sottofinestra, i quali, a causa del 
loro ridotto spessore, (probabilmente sono scollegati dai maschi murari adiacenti) 
non possono essere considerati resistenti al sisma. 
Per quanto riguarda la modellazione del chiostro al piano terra, del porticato di 
ingresso alla chiesa, del loggiato e della terrazza al piano primo sono stati 
impiegati elementi monodimensionali tipo “frame” con sezione circolare avente 
diametro rispettivamente di 30cm per le colonne in pietra al piano terra e 20cm 
per le colonne in pietra situate al piano primo (Fig. 4.1).  
 
Figura 4.1: modellazione del chiostro al piano terra e del loggiato al piano primo. In chiaro sono 
evidenziate le uniche fasce di piane inserite nel modello. 
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Nella definizione del modello non abbiamo tenuto conto dei quattro contrafforti 
presenti nella facciata ovest e di quelli nella facciata sud in prossimità della 
terrazza; non sono stati nemmeno modellati la cella campanaria e il locale tecnico 
adiacente. 
La porzione del fabbricato adibita a Liceo scientifico, nel braccio a sud, presenta 
un’intelaiatura in cemento armato costituita da 5 pilastri per lato aventi 
rispettivamente dimensioni 48x48 e 48x28 cm al piano semi-interrato, e 44x38 e 
44x18 cm ai rimanenti piani; questi si estendono per tutta l’altezza dell’edificio e 
risultano addossati ai setti in muratura, anch’essi sono realizzati con elementi 
monodimensionali tipo “frame”, allo stesso modo il pilastro in falso di dimensioni 
30x30cm situato sul solaio del piano primo che sorregge la copertura. 
La copertura presenta, come struttura principale, un sistema di travi in cemento 
armato di diverse dimensioni sulle quali poggia la struttura secondaria realizzata 
principalmente con travetti tipo “SAP” in latero-cemento di dimensioni 16x16 cm, 
o travetti prefabbricati in cls di dimensioni 11x11 cm; il loggiato e la terrazza 
invece presentano travetti in legno di dimensioni 12x12 cm, i quali sulla terrazza 
posano su travi sempre in legno di dimensioni 25x15 cm le quali, a loro volta, 
poggiano sulle colonne circolari in pietra prima citate, i suddetti elementi sono 
modellati con elementi monodimensionali tipo “frame” aventi rispettivamente 
modulo elastico E=28820615 KN/m2 per gli elementi realizzati con calcestruzzo 
di classe C16/20 e modulo elastico E=11500000 KN/m2 per gli elementi realizzati 
in legno larice. 
Per quanto riguarda gli orizzontamenti piani, poiché non è stata accertata la 
presenza della soletta di ripartizione (sicuramente assente nel solaio di 
sottocopertura) sono stati modellati i soli travetti, impiegando elementi 
monodimensionali tipo “frame”. A ciascun elemento è stata attribuita la 
corrispondente sezione rilevata durante le indagini (travetto tralicciato, travetto 
“SAP” e travetto “varese”) e pensati realizzati con calcestruzzo di classe C16/20 a 
cui corrisponde un modulo elastico E=28820615 KN/m2. 
Anche i cordoli di piano e le travi del piano seminterrato, di dimensioni 38x28cm 
sulle quali poggiano i travetti tralicciati (orditura invertita rispetto ai piani 
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sovrastanti dove i travetti appoggiano direttamente sui maschi murari), sono 
realizzati con elementi monodimensionali tipo “frame” e con le medesime 
caratteristiche meccaniche dei pilastri (Fig. 4.2).  
 
Figura 4.2:esempio di  modellazione dei travetti tralicciati del piano interrato del liceo. 
 
Figura 4.3:esempio di  modellazione delle volte tra piano terra e piano primo ed esempio di 
modellazione dei travetti tipo varese. 
 
Per la modellazione delle volte, (Fig. 4.3) presenti ai vari piani della struttura 
(volte a crociera, a botte, a botte con lunette), le linee guida del Ministero ci 
consentono di utilizzare elementi piani equivalenti in rigidezza determinati come 
indicato in “Archi e volte in zona sismica - Meccanica delle strutture voltate”; per 
raggiungere tale scopo sono stati utilizzati elementi bidimensionali shell-thin 
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caratterizzati dallo spessore e dal medesimo ingombro planimetrico delle volte, e 
aventi moduli elastici Eeq, Geq determinati (come spiegato in seguito) allo scopo di 
riprodurre l’effettivo contributo irrigidente delle volte. 
Il loro comportamento strutturale è influenzato da molteplici fattori: geometria, 
rigidezza e distribuzione della massa, cronologia delle fasi di costruzione, 
alterazioni successive. 
La valutazione di tali termini di rigidezza può essere agevolmente quantificata nel 
caso di alcune tipologie di solai, riconducendola al ruolo assolto da alcuni 
elementi strutturali; al contrario la valutazione di tali contributi, anche in termini 
approssimati, può risultare alquanto arbitraria nel caso delle volte, per le quali 
l’”effetto forma” contribuisce in modo significativo. 
La strategia proposta è quella di analizzare, mediante analisi numeriche in campo 
elastico, il comportamento delle volte quando sottoposte ad un campo di 
spostamenti o di forze tali da richiamare la condizione di stato di pura forza 
assiale o di puro taglio (Fig. 4.4). 
 
Figura 4.4: configurazione delle condizioni al contorno per schematizzare il comportamento 
assiale e di taglio puro. 
 
L’obiettivo è unicamente quello di stabilire, mediante l’assegnazione di tali 
condizioni di carico, una corrispondenza con la definizione teorica di tali 
grandezze per la piastra isotropa od ortotropa. Queste analisi si effettuano nella 
consapevolezza che tale approccio sia rigoroso esclusivamente nel caso della 
piastra. 
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Un’ideale equivalenza è stabilita, quindi, tra la tipologia di volta esaminata e 
l’elemento piano caratterizzato da medesimo ingombro planimetrico, spessore (s) 
e materiale (caratterizzato da moduli di elasticità Ex, Ey e Gx,y). La piastra sarà 
considerata isotropa se la tipologia di volta avrà doppia simmetria in pianta (per 
esempio, la volta a padiglione ed a crociera), oppure ortotropa se sprovvista di 
doppia simmetria (per esempio la volta a botte).  
Per la valutazione del modulo di Young equivalente EV della volta a doppia 
simmetria, è stato imposto un campo di spostamento noto (Δu) lungo l’asse X ad 
uno dei lati perpendicolari a tale direzione, avendo opportunamente vincolato 
quello opposto (Fig. 4.4). 
Applicando dunque le equazioni di legame elastico isotropo si possono 
interpretare i risultati ottenuti tramite le simulazioni numeriche. Il modulo di 
Young equivalente EV della volta è fornito dalla seguente equazione: 
 = 1  ∙   =  1  ∙  ∑ 	

 ∙   ∙  ∆ =  ∑ 	


 ∙  ∙  ∆                                                    (4.1) 
dove: 
E: è il modulo di Young dell’elemento piano; 
σ: è la tensione normale; 
ε: è la deformazione assiale; 
∆u: è il campo di spostamento applicato ad un lato; 
n: è il numero di nodi sul lato del modello numerico agli elementi finiti; 
rk: è la forza nodale di reazione nel k-esimo nodo e nella direzione in analisi. 
 
Per la determinazione del modulo di taglio (GV) equivalente si è proceduto 
applicando un sistema di forze autoequilibrato (di risultante F per ogni lato), 
vincolando opportunamente uno spigolo alla traslazione nelle due direzioni x,y. 
Applicando nuovamente le relazioni di legame elastico isotropo si possono 
interpretare i risultati ottenuti con la seguente equazione: 
 = 1  ∙   =  1  ∙   ∙   ∙   +   =   ∙  ∙   +                            (4.2) 
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dove: 
G: è il modulo di taglio dell’elemento piano; , : sono le componenti di spostamento in direzione x e y dello spigolo A 
(Fig. 4.5) risultanti dell’analisi numerica. 
Le grandezze EV e GV riassumono i contributi di rigidezza derivanti dalla 
morfologia della volta esaminata, comprensivi dunque dell’effetto forma, oltre 
che della caratterizzazione meccanica. 
Le analisi in campo elastico delle volte sono state condotte facendo riferimento 
alla caratterizzazione del materiale muratura come lineare ed isotropo. Tale 
assunzione è giustificata dalla volontà di investigare in prima istanza gli effetti 
sulla risposta della “forma” caratterizzante la volta esaminata. Questa assunzione 
si traduce nella determinazione dei moduli elastici della volta (EV,GV) equivalenti 
a quelli (E,G) di una piastra isotropa, se la tipologia di volta avrà doppia 
simmetria in pianta, oppure ortotropa, se sprovvista di doppia simmetria. 
 
Figura 4.5: modello agli elementi finiti per le tipologie di volte esaminate. 
A partire dai risultati ottenuti dalle simulazioni, numeriche eseguite sulle tre 
tipologie di volta (botte, padiglione e crociera), sono state ricavate espressioni 
analitiche che descrivono l’andamento del rapporto tra rigidezze assiali EV/E in 
funzione del rapporto freccia su luce (f/L) e spessore su luce (s/L). 
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Applicando la teoria della minimizzazione dell’errore quadratico medio, si 
deducono le espressioni per la volta a botte e a padiglione: 
 = #$  ∙   +  $%&  ∙  '()
*+∙ ,-. */                                                                           (4.3) 
Da analogo trattamento dei dati, discendono le espressioni per la volta a crociera: 
 = #$1  ∙   +  $2&  ∙  34 '() +  $5  ∙   +  $6                                                      (4.4) 
I valori numerici assunti dai coefficienti ai sono sintetizzati in tabella 4.2. 
Tipologia della volta 
 
Botte Padiglione Crociera 
 
A I A I A 
a1 0,0100 0,0500 0,1700 1,4100  
a2 -0,0002 -0,0011 0,1435 0,1165  
a3 -1,7300 3,1767 -7,0867 -3,8733  
a4   0,0139 0,2336  
a5     -0,9100 
a6     -0,1567 
a7     1,9133 
a8     0,0721 
Tabella 4.2: coefficienti ai delle espressioni analitiche per la valutazione della rigidezza assiale, 
A:appoggio semplice, I:incastro. 
Analogamente al caso della rigidezza assiale, a partire dai risultati ottenuti dalle 
simulazioni numeriche sono state ricavate delle espressioni analitiche applicando 
la teoria della minimizzazione dell’errore quadratico medio. 
Si deducono le espressioni relative alla volta a botte e a padiglione: 
 = #7  ∙   +  7%&  ∙  '() + 78  ∙   +  79                                                             (4.5) 
Da analogo trattamento dei dati, discendono le espressioni per la volta a crociera: 
 = #71  ∙   +  72&  ∙ '()
% +  #7  ∙   +  7%&  ∙ '() + 78  ∙   +  79               (4.6) 
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I valori numerici assunti dai coefficienti bi sono sintetizzati in tabella 4.3. 
Tipologia della volta 
 
Botte Padiglione Crociera 
b1 1,6433 -0,1633 -1,12 
b2 -1,8191 -1,3051 -4,1766 
b3 0,1133 1,9733 8,9033 
b4 1,1189 1,0339 0,7273 
b5 
  -34,323 
b6 
  5,6202 
Tabella 4.3: coefficienti bi delle espressioni analitiche per la valutazione della rigidezza a taglio. 
 
In assenza di saggi per le volte si presenta difficile la diretta determinazione del 
loro spessore in chiave o alle imposte, perciò rimane praticamente più opportuno 
fissare le predette dimensioni in via approssimata, riferendoci a casi analoghi già 
esistenti (metodo dei confronti). A tal proposito, ipotizzando tali volte realizzate 
in mattoni come accertato su alcune di esse tramite indagini eseguite in situ, 
determiniamo gli spessori necessari come indicato in “Le aperture nei muri, 
sistema architravato, sistema arcuato”; tali valori li riportiamo nella tabella 4.4 
qui di seguito.  
LUCE DELLA VOLTA fino a 3 m. da 3 a 5 da 5 a 6 da 6 a 8 
Volte a botte semicircolari: 
imposta  
reni         
chiave     
 
1 testa 
1 testa 
1 testa 
 
2 teste 
1 testa 
1 testa 
 
3 teste 
2 teste 
1 testa 
 
4 teste 
3 teste 
2 teste 
Volte a botte ribassate: 
imposta  
reni         
chiave     
 
4 teste 
3 teste 
2 teste 
 
5 teste 
3 teste 
3 teste 
 
5 teste 
4 teste 
3 teste 
 
6 teste 
5 teste 
4 teste 
Volte a botte padiglione, a crociera, a schifo: 
imposta  
reni         
chiave     
 
1 testa 
1 testa 
1 testa 
 
3 teste 
2 teste 
1 testa 
 
3 teste 
2 teste 
2 teste 
 
4 teste 
3 teste 
2 teste 
Tabella 4.4: spessori per volte in mattoni. 
 
Gli spessori riportati sul modello di calcolo sono intesi come una media tra lo 
spessore presente in chiave e lo spessore presente ai reni delle volte (inclinazione 
di 30° rispetto all’imposta). 
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Si riporta di seguito lo sviluppo analitico di due volte a crociera presenti 
nell’edificio:  
Volta a crociera relativa al chiostro interno 
Dati:  freccia:  f = 1,25 m. 
  lato   L = 2,42 m. 
  spessore  s = 0,125 m. 
  Modulo di Young EV = 1500000 KN/m2  (Tab. C8A.2.1 NTC)  
  Modulo di taglio GV = 500000 KN/m2  (Tab. C8A.2.1 NTC)  
Applicando le equazioni 4.4 e 4.6 otteniamo i seguenti valori: 
Modulo di Young equivalente  E = 4912448,63 KN/m2  
Modulo di taglio equivalente   G =  19178838,9 KN/m2 
Volta a crociera relativa alle navate laterali 
Dati:  freccia:  f = 1,65 m. 
  lato   L = 3,23 m. 
  spessore  s = 0,17 m. 
  Modulo di Young EV = 1500000 KN/m2  (Tab. C8A.2.1 NTC)  
  Modulo di taglio GV = 500000 KN/m2  (Tab. C8A.2.1 NTC)  
Applicando le equazioni 4.4 e 4.6 otteniamo i seguenti valori: 
Modulo di Young equivalente  E = 4835158,39 KN/m2  
Modulo di taglio equivalente   G =  18228475,4 KN/m2 
Nella tabella 4.5 vengono riportati sintetizzati i valori dei moduli equivalenti delle 
restanti volte a crociera inserita sul modello. 
Disposizione Eeq (KN/m2) Geq (KN/m2) 
coro 5058195,66 14124209,04 
sagrestia 4636390,16 8205478,6 
retro sagrestia - cantina 4148014,44 3561951,78 
sala da pranzo 3603290,21 1722837,71 
soggiorno volte grandi 4009013,11 3532539,59 
soggiorno volte piccole 4766388,04 13865911,92 
porticato ingresso chiesa 4302530,62 5112274,18 
presidenza 4618523,49 9696315,28 
Tabella 4.5: moduli di Young e di taglio equivalenti. 
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Ragionamento diverso è stato fatto per le volte a botte, anziché andare ad inserire 
sul modello il materiale ortotropo, abbiamo modellato la volta nella sua forma 
reale (Fig. 4.6) e analizzato i suoi periodi di vibrazione principali; dopo di che 
abbiamo rappresentato tale volta attraverso un solaio equivalente (Fig. 4.7) 
modificandone i parametri di rigidezza affinché i principali periodi di vibrazione 
lungo X ed Y fossero tra loro paragonabili. 
Di seguito si riporta il caso della volta a botte principale locata al piano terra 
dell’abitazione del parroco. 
 
Figura 4.6: volta a botte del corridoio, periodo lungo X (0,1256 s) periodo lungo Y (0,0375 s). 
 
Figura 4.7: solaio equivalente corridoio, periodo lungo X (0,1347 s) periodo lungo Y (0,048 s). 
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Al piano primo la camera del parroco presenta, come orizzontamento, una volta 
verosimilmente a botte con la presenza di lunette, date le dimensioni non troppo 
ridotte di queste, abbiamo applicato le stesse considerazioni adottate per le volte a 
crociera affidando al solaio piano equivalente un modulo di rigidezza assiale 
E=3632505,51 KN/m2 e di rigidezza tangenziale G=1734158,44 KN/m2. 
 
Nel modello strutturale è stato inserito il solo modulo di rigidezza assiale E, 
mentre il modulo di rigidezza tangenziale G varia in funzione del coefficiente di 
Poisson ν secondo la seguente relazione: 
 = 2 ∙ (1 +  <)                                                                                                            (4.7) 
 
Nella tabella 4.6 vengono riportati i valori del coefficiente di Poisson dei materiali 
utilizzati nel modello strutturale. 
Materiali Coefficiente di Poisson ν 
acciaio 0,3 
cemento armato 0,3 
legno larice 0,3 
mattoni pieni 0,2 
pietra a conci sbozzati 0,2 
pietra serena 0,2 
Tabella 4.6: coefficienti di Poisson dei materiali utilizzati nel modello di calcolo. 
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4.1.1 Caratterizzazione meccanica terreno-fondazione 
 
La modellazione dell’interazione terreno-struttura è stata effettuata sulla base dei 
risultati delle indagini geotecniche realizzate in vicinanza al sito in cui sorge la 
costruzione oggetto di esame secondo il programma di Valutazione degli Effetti 
Locali (VEL)15 realizzato dalla Regione Toscana (sondaggio S4 nel comune di 
Villafranca in Lunigiana); in particolare, è stata eseguita una modellazione 
elastica del suolo alla Winkler mediante molle disposte nelle tre direzioni e di 
adeguata rigidezza, considerando la rigidezza in direzione orizzontale 
cautelativamente pari ad un quarto di quella calcolata in direzione verticale. 
Sul terreno di indagine sono state eseguite sia la prova penetrometrica standard 
SPT16 che la prova Down-Hole17. 
 
                                                           
15 Il programma regionale di Valutazione degli Effetti Locali nei centri urbani e per edifici strategici e 
rilevanti, si colloca nell'ambito della L.R. 30 Luglio 1997 n. 56 e ha riguardato nella fase sperimentale 
le zone della Lunigiana e della Garfagnana. Il suo obbiettivo è quello di caratterizzare all'interno di 
ambiti territoriali a scala sub - comunale, le aree a comportamento omogeneo sotto il profilo della 
risposta sismica locale in modo da definire i possibili effetti sui principali centri urbani, con particolare 
attenzione agli edifici pubblici e strategici. 
16 La prova SPT consiste nel misurare il numero di colpi necessari all'infissione di un campionatore 
standardizzato sotto i colpi di un maglio di peso e volata noti. La prova viene eseguita in situ sul fondo 
di un foro di sondaggio alla profondità desiderata; si effettuano tre avanzamenti successivi di 15 cm 
ciascuno, di cui il primo contiene anche l'avanzamento dovuto al peso proprio del maglio. La resistenza 
alla penetrazione del terreno è data dal numero di colpi necessari a realizzare il secondo e il terzo 
avanzamento. Se con 100 colpi non è stato raggiunto l'avanzamento di 30 cm, si dice che la prova è 
andata “a rifiuto” e l'infissione viene sospesa annotando il relativo avanzamento raggiunto. Questa 
prova, grazie all'attraversamento diretto del terreno, è molto utile per conoscerne la stratigrafia. Inoltre 
grazie alle formule empiriche fornite dalla letteratura, è possibile ricavare alcuni parametri meccanici 
del terreno, quali la densità relativa, il modulo elastico, la coesione non drenata, ecc. 
17  La prova Down - Hole è finalizzata alla determinazione dei profili delle onde di compressione (P) e 
di taglio (S) in funzione della profondità. Questa consiste nel produrre sulla superficie una 
perturbazione grazie a una sorgente meccanica e misurare attraverso due geofoni posti al fondo di un 
foro, il tempo di arrivo delle onde dirette P e S all'aumentare della profondità. Da questa prova si ricava 
la velocità di propagazione delle due onde, necessaria per la determinazione della categoria del 
sottosuolo indicata dalla normativa. 
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La costante di sottofondo, o appunto costante di Winkler, è un parametro che 
caratterizza il terreno e dipende non solo dalle sue caratteristiche, ma anche dai 
carichi applicati, dalla forma e dalla dimensione della fondazione; attraverso i 
parametri meccanici ricavati dalla prova SPT, secondo relazioni fornite dalla 
letteratura tecnica, è stato possibile definire tale costante del terreno come verrà di 
seguito descritto. 
Dalla prova penetrometrica sono stati estrapolati il numero di colpi necessari 
all’infissione del campionatore fino alla quota ipotetica di fondazione; il primo 
risultato utile si ricava ad una quota di profondità di 4,50 m: 
N2/N3 = 29/44 
Nspt = N2+N3 = 73 
A partire da questo dato abbiamo ricavato il modulo elastico del terreno Es 
ottenuto come la media dei risultati corrispondenti alle seguenti relazioni: 
Es = 1200 · (Nspt + 6) = 94800 kN/m2 Bowles          (4.8) 
Es = 600 · (Nspt + 6) = 47400 kN/m2  Bowles                                   (4.9) 
Es = 7000 · >?,@A  = 59808,03 kN/m2 Tornaghi ed altri autori             (4.10) 
Es = 771 · Nspt + 19100 = 75383 kN/m2 D’Appolonia ed altri autori       (4.11) 
Ottenendo: 
Es = 69347,76 kN/m2 
In assenza di informazioni sulle fondazioni, data la diversità delle dimensioni dei 
setti che arrivano su di esse è stata preso come valore di calcolo (B) una media 
degli spessori dei setti murari a livello del terreno, che fanno parte delle macro 
categorie descritte in seguito, ipotizzando un’altezza (H=1,25m) corrispondente 
alla larghezza più significativa della porzione di muratura poggiante sul terreno, 
all’incirca in linea con le profondità delle fondazioni a sacco di quel periodo.  
Dal valore del modulo elastico è possibile definire la capacità portante del terreno 
qamm secondo le seguenti espressioni presenti in letteratura tecnica: 
B*CC = ?,@A ·  EF                           G ≤ 9                                                                (4.12) 
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B*CC = ?,@A% · 'G +  8G )
%            G > 9                                                                (4.13) 
B*CC = ?,@A% ·  EF                                                                                                       (4.14) 
B*CC = 30 ∙  ?,@AK                                                                                                       (4.15) 
 
dove: 
Kd = 1 + 0,33 ∙  HB  ≤ 1,33   costante adimensionale; 
F1 = 0,05;  F2 = 0,08;  F3 = 0,3;  F4 = 1,2 costanti adimensionali; 
FS = 3      fattore di sicurezza. 
 
Il valore di qamm utilizzato per il terreno in esame è pari alla media dei valori 
ottenuti con le precedenti espressioni e risulta: 
qamm = 1295,142 kN/m2  
Per valutare la costante di sottofondo Ks data la vastità degli spessori dei setti 
murari che arrivano in fondazione abbiamo distinto quattro macro categorie, 
affidando ad ognuna di queste una determinata larghezza di calcolo: 
- 40 cm < B ≤ 60 cm   B = 50 cm;   
- 60 cm < B ≤ 80 cm   B = 70 cm; 
- 80 cm < B ≤ 100 cm   B = 90 cm; 
- 100 cm < B ≤ 125 cm  B = 110 cm; 
 
La costante di sottofondo Ks è stata calcolata come la media dei valori ottenuti 
dalle due seguenti espressioni: 
EL = 40 ∙ K ∙  B*CC                                                                                                (4.16) 
EL = LG ∙  (1 −  N%)                                                                                                    (4.17) 
dove: 
FS = 2,3  fattore di sicurezza; 
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Es :  modulo elastico del terreno; 
B :  larghezza della fondazione; 
µ :  coefficiente di viscosità del terreno. 
Risulta quindi che: 
Ks = 133547,457 kN/m3  (categoria B = 50cm) 
Ks = 112412,9026 kN/m3  (categoria B = 70cm) 
Ks = 100671,4835 kN/m3  (categoria B = 90cm) 
Ks = 93199,6714 kN/m3  (categoria B = 110cm) 
 
Per ottenere la rigidezza delle molle in direzione verticale da inserire nel modello 
la costante di sottofondo deve essere moltiplicata per la larghezza della 
fondazione (B) e per l'interasse tra i vincoli (i) (tanto più è ridotto l’interasse delle 
molle tanto meglio è approssimata la condizione ideale di suolo elastico). 
Kz = Ks · B · i 
Kx,Ky = Kz/4 
dove: 
i = 0,3  distanza media tra le mesh. 
Risulta quindi: 
Kz = 20032,1185 kN/m Kx,Ky = 5008,0296 kN/m (categoria B = 50cm) 
Kz = 23606,7095 kN/m Kx,Ky = 5901,6774 kN/m  (categoria B = 70cm) 
Kz = 27181,3005 kN/m Kx,Ky = 6795,3252 kN/m (categoria B = 90cm) 
Kz = 30755,8915 kN/m Kx,Ky = 7688,9729 kN/m  (categoria B = 110cm) 
 
Nella modellazione della struttura è stato ipotizzato di considerare l’edificio come 
realizzato completamente fuori terra. Questa assunzione è dovuta al fatto che non 
è possibile conoscere il comportamento del terrapieno in condizioni di stato limite 
ultimo; cioè non è possibile affermare in assenza di approfonditi studi se il 
terreno,  al momento dell’evento sismico, eserciti realmente una forza sul muro 
interrato dell’edificio, contrastandone quindi il suo ribaltamento, oppure se tale 
terreno non offra alcun vincolo al ribaltamento del muro stesso. 
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Figura 4.8: vista tridimensionale del modello di calcolo della struttura realizzato con il software 
di calcolo SAP 2000 v 14.0.0 Advanced. 
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4.2 Scelta del tipo di analisi 
 
La valutazione della risposta sismica globale di un edificio può essere condotta 
come specificato al §7.3 delle NTC 2008 attraverso una delle seguenti analisi: 
- Analisi lineare 
- Analisi non lineare 
Nel caso in esame data la scarsa conoscenza delle informazioni acquisite riguardo 
alle caratteristiche dei materiali, si è scelto di procedere ad un’analisi lineare; 
inoltre trattandosi di un edificio esistente, non regolare né in pianta né in 
elevazione non è stato possibile effettuare un analisi lineare statica equivalente18, 
poiché l’intera struttura non può essere ricondotta ad un oscillatore semplice19. 
In base a quanto detto per la valutazione della sicurezza sismica si è scelto di 
effettuare un’analisi lineare dinamica o “analisi modale”20. Tale analisi consiste: 
• nella determinazione dei modi di vibrare della costruzione (analisi 
modale); 
• nel calcolo degli effetti dell’azione sismica, rappresentata dallo spettro di 
risposta di progetto, per ciascuno dei modi di vibrare individuati; 
• nella combinazione di questi effetti. 
Devono essere considerati tutti i modi con massa partecipante significativa. È 
opportuno a tal riguardo considerare tutti i modi con massa partecipante superiore 
al 5% e comunque un numero di modi la cui massa partecipante totale sia 
superiore all’85%.  
                                                           
18 L’analisi statica equivalente consiste nell’applicazione di forze statiche equivalenti alle forze di 
inerzia indotte dall’azione sismica e può essere effettuata a condizione che rispettino requisiti 
specifici, a condizione che il periodo del modo di vibrare principale della struttura nella direzione 
in esame (T1) non superi 2,5 TC o TD e che la costruzione sia regolare in altezza. 
19 Affinché il comportamento della struttura sia assimilabile a quello di un oscillatore semplice è 
necessario che la massa associata al primo modo di vibrare sia uguale o maggiore all’85% della 
massa totale della struttura. 
20 § 7.3.3.1 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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Per la combinazione degli effetti relativi ai singoli modi deve essere utilizzata una 
combinazione quadratica completa degli effetti relativi a ciascun modo, quale 
quella indicata nell’espressione: 
E = PQ Q ρST SU ∙ EV ∙ EUW
/%
                                                                                   (4.18) 
con: 
Ej :  valore dell’effetto relativo al modo j; 
ρij :  coefficiente di correlazione tra il modo i e il modo j, calcolato con formule 
di comprovata validità quale: 
ρST = 8 ∙ ξ% ∙ βST8/%1 + βST ∙ [1 − βST % +  4ξ% ∙ βST]                                                               (4.19) 
dove: 
ξ :  smorzamento viscoso dei modi i e j; 
βij :  è il rapporto tra l’inverso dei periodi di ciascuna coppia i-j di modi 
 (βij = Tj/Ti). 
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4.3 Azioni agenti sulla costruzione 
 
Si riporta la classificazione delle azioni agenti sulla struttura come definite ai 
capitoli 2 e 3 del D.M. 14 Gennaio 2008, i valori di tali azioni e le rispettive 
combinazioni da considerare nel calcolo per la valutazione della sicurezza sia 
statica che sismica sono quelle definite dalle NTC per le nuove costruzioni.  
La classificazione delle azioni di seguito proposta avviene secondo la variazione 
della loro intensità nel tempo: 
a) permanenti (G): azioni che agiscono durante tutta la vita nominale della 
costruzione, la cui variazione di intensità nel tempo è così piccola e lenta 
da poterle considerare con sufficiente approssimazione costanti nel tempo:  
- peso proprio di tutti gli elementi strutturali (G1)  
- peso proprio di tutti gli elementi non strutturali (G2)  
b) variabili (Q): azioni sulla struttura o sull’elemento strutturale con valori 
istantanei che possono risultare sensibilmente diversi fra loro nel tempo:  
- di lunga durata: agiscono con un’intensità significativa, anche non 
continuativamente, per un tempo non trascurabile rispetto alla vita 
nominale della struttura; 
- di breve durata: azioni che agiscono per un periodo di tempo 
breve rispetto alla vita nominale della struttura;  
c) sismiche (E): azioni derivanti dai terremoti. 
4.3.1 Peso proprio degli elementi strutturali G1 
 
Del peso proprio degli elementi strutturali si è tenuto conto direttamente in fase di 
modellazione attribuendo a tali elementi, inseriti nel modello, il rispettivo 
materiale. Si riportano di seguito i vari pesi per unità di volume inseriti nel 
programma di calcolo (Tab. 4.7). 
Elemento strutturale W (KN/m3) 
Muratura a conci sbozzati, con paramento di limitato spessore e nucleo interno 20 
Muratura in mattoni pieni e malta di calce 18 
Tabella 4.7: pesi per unità di volume in accordo con la Tabella C8A.2.1-C.M. 2/2/2009 n. 617.  
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 4: Modellazione ed analisi della struttura 
 
 
106 
 
4.3.2 Peso proprio degli elementi non strutturali G2 
 
In base al §3.1.3 delle NTC 2008 sono considerati carichi permanenti non 
strutturali o carichi portati, i carichi non rimovibili durante il normale esercizio 
della costruzione, quali quelli relativi a tamponature esterne, divisori interni, 
massetti, isolamenti, pavimenti e rivestimenti del piano di calpestio, intonaci, 
controsoffitti ed altro.  
Essi devono essere valutati sulla base delle dimensioni effettive delle opere e dei 
pesi dell’unità di volume dei materiali costituenti. 
Nel caso oggetto di studio il peso dei tramezzi e il peso degli orizzontamenti piani 
è stato applicato come carico distribuito sui travetti rappresentanti tale 
orizzontamento, mentre il peso degli orizzontamenti a volta è stato applicato come 
carico area sul solaio piano equivalente nel proprio verso di scarico, su due lati 
per le volte a botte, su quattro per quelle a crociera.  
Si analizzano qui di seguito, i carichi permanenti non strutturali dell’edificio 
oggetto di esame.  
 
 Volte 
Per quanto riguarda le volte descritte al precedente capitolo, non essendo 
disponibile un rilievo preciso della geometria di ognuna, con indicati gli spessori 
della muratura e dei riempimenti, questi sono stati dedotti per differenza in 
funzione della disposizione ipotizzata dei mattoni e, per calcolarne l’ipotetico 
peso, si è fatto riferimento alla proiezione in pianta delle volte. 
Il dislivello, dato per differenza tra la quota del piano di calpestio superiore e 
quella relativa all’intradosso in chiave della volta corrispondente, è variabile da 
volta a volta spaziando dai 19 agli 85 cm. 
Lo spessore del riempimento è stato calcolato come spessore equivalente dello 
stesso necessario a livellare la volta in chiave a cui si somma lo spessore del 
riempimento in chiave. Partendo dal rilievo della superficie dell'intradosso della 
volta, sono stati disegnati in ambiente CAD (Fig 4.9) la superficie della volta e il 
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piano orizzontale tangente in chiave. Dividendo il volume compreso fra le due 
superfici, per l'area della proiezione della volta, è stato ottenuto lo spessore 
equivalente. 
 
Figura 4.9: determinazione dello spessore equivalente. 
Per il suddetto materiale di riempimento è stato assunto un peso specifico medio 
di 15 KN/m3. 
Su ciascuna volta, oltre al peso del riempimento, abbiamo tenuto conto dei carichi 
riportati in tabella seguente (Tab. 4.8) funzione degli spessori considerati più o 
meno attendibili su tutte le volte dell’edificio. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Riempimento  15 KN/m3 variabile variabile 
Caldana in malta di calce 15 KN/m3 0,05 0,75 
Allettamento in cls 20 KN/m3 0,03 0,6 
Pavimentazione in graniglia 23 KN/m3 0,015 0,345 
Intonaco in malta di calce  0,02 0,2 
Tabella 4.8: calcolo dei carichi applicati su ciascuna volta. 
 Orizzontamenti piani 
 
SOLAIO PIANO SEMINTERRATO (Solaio tipo SO.1 - Fig. 4.10) 
Il solaio del piano seminterrato, si presume realizzato con pignatte e travetti 
tralicciati in latero-cemento posti ad un interasse di 50 cm. Questo presenta uno 
spessore totale ricavato per differenza di 26 cm. Tale spessore si raggiunge 
sommando al solaio strutturale (16+4) uno spessore di 4 cm tra malta di 
allettamento e pavimentazione e di 2 cm di intonaco all’intradosso.  
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Nella tabella seguente (Tab. 4.9) è riportato il carico totale del solaio che, 
successivamente moltiplicato per l’interasse di posa in opera, sarà uniformemente 
distribuito su ciascun travetto. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Pignatte (38x25x16) con travetti 
prefabbricati posti a i=50 cm   0,16 1,2 
Soletta collaborante non armata 24 KN/m3 0,04 0,96 
Allettamento in cls 20 KN/m3 0,025 0,5 
Pavimentazione in graniglia 23 KN/m3 0,015 0,345 
Intonaco in malta di calce  0,02 0,2 
Totale 0,26 3,205 
Tabella 4.9: calcolo del peso del solaio del piano seminterrato. 
 
 
Figura 4.10: sezione del solaio in latero-cemento 16+4 cm del piano seminterrato. 
 
SOLAIO PIANO TERRA (Solaio tipo SO.2 - Fig. 4.11) 
Il solaio del piano terra nella zona del liceo scientifico è costituito da: travi 
“varese” (h=21 cm) poste ad un interasse di 90 cm, sagomate in conglomerato a 
doppia armatura eseguite fuori opera, tavelle di laterizio forato in duplice ordine e 
solettina di cemento di 3 cm che collega e completa tutto il sistema; in base 
all’ispezione del sottotetto si ipotizza anche a questo livello la presenza di un 
cordolo di raccordo di dimensione 25x44 cm in corrispondenza dei pilastri 
sottostanti e di conseguenza dei divisori delle varie aule (assenti nell’aula in 
adiacenza alla casa parrocchiale).  
Tale solaio presenta uno spessore totale ricavato per differenza di 30 cm. Tale 
spessore si raggiunge sommando al solaio strutturale (21+3) uno spessore di 4 cm 
tra malta di allettamento e pavimentazione e di 2 cm di intonaco all’intradosso.  
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Nella tabella seguente (Tab. 4.10) è riportato il carico totale del solaio che, 
successivamente moltiplicato per l’interasse di posa in opera, sarà uniformemente 
distribuito su ciascun travetto. 
 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Peso proprio del solaio (travi + doppia 
tavella + cm 3 di spianamento) con 
interasse i=90 cm  
 0,24 1,55 
Allettamento in cls 20 KN/m3 0,025 0,5 
Pavimentazione in graniglia 23 KN/m3 0,015 0,345 
Intonaco in malta di calce  0,02 0,2 
Totale 0,30 2,595 
Tabella 4.10: calcolo del peso del solaio a travi “varese” del piano terra. 
 
 
Figura 4.11: sezione del solaio tipo “varese” 21+3 cm del piano terra. 
 
SOLAIO PIANO PRIMO (Solaio tipo SO.2 e SO.3  - Fig . 4.12-4.13) 
Il solaio del piano primo o di sottocopertura presenta due diverse tipologie 
realizzative; nel braccio ad est dell’edificio, (limitatamente alla zona dell’ufficio 
dei bidelli e dei servizi igienici con il rispettivo corridoio prospiciente) sono 
presenti i cosiddetti travetti “SAP” in latero-cemento (h=20 cm) posti ad un 
interasse di 100 cm, sono presumibilmente gettati a piè d’opera e interposti da 
tavelloni di 6 cm, all’intradosso del solaio è presente uno strato di intonaco di 2 
cm; nella restante porzione del braccio est, sopra al vano scale e nel braccio sud 
(limitatamente alla porzione dell’edificio destinata a liceo scientifico con 
esclusione della sala insegnanti e dell’ufficio presidenza) è presente la medesima 
tipologia riscontrata al piano inferiore, ovvero solaio con travi “varese” (h=21cm) 
poste ad interasse di 110 cm, interposte da rispettivi tavelloni a taglio varese di 4 
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cm; in corrispondenza dei pilastri sottostanti e di conseguenza dei divisori delle 
varie aule è presente un cordolo di raccordo di dimensione 25x44 cm. 
Nelle tabelle seguenti (Tab. 4.11 - 4.12) sono riportati i carichi totali di entrambi i 
solai (ad esclusione del peso del travetto modellato) che, successivamente 
moltiplicati per l’interasse di posa in opera, saranno uniformemente distribuiti su 
ciascun travetto. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Tavellone taglio obliquo semplice 
(100x25x6) 4 al m2 7,75 kg cad. 0,06 0,31 
Intonaco in malta di calce  0,02 0,2 
Totale 0,30 0,51 
Tabella 4.11: calcolo del peso del solaio a travetti “SAP” del piano primo. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Tavellone taglio varese (100x25x4)     
4 al m2 7,125 kg cad. 0,04 0,285 
Intonaco in malta di calce  0,02 0,2 
Totale 0,30 0,485 
Tabella 4.12: calcolo del peso del solaio a travetti “SAP” del piano primo. 
 
 
Figura 4.12: sezione del solaio tipo “SAP” del piano primo. 
 
 
Figura 4.13: sezione del solaio tipo “varese” del piano primo. 
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SOLAIO CHIESA (Solaio tipo SO.9 - Fig. 4.14) 
Il solaio che copre la navata centrale, originariamente realizzato “tutto in volta”, è 
stato ricostruito mediante l’impiego di un controsoffitto a cassettoni in legno 
larice, il quale presenta un’intelaiatura a doppia orditura di spessore 5 cm al cui 
interno sono dislocati i pannelli in compensato di larice di dimensioni pressoché 
quadrate 57 x 53 cm e spessore 8 mm, l’intelaiatura è ancorata tramite staffe ai 
travetti in latero-cemento tipo “SAP” (h=16 cm), questi sono orditi lungo il lato 
corto della navata con interasse di circa 150 cm (infatti, ogni due pannelli, 
l’intelaiatura è fissata ai travetti), data una luce media di 8,50 m questi, in 
mezzeria, sono sorretti attraverso 3 tiranti in acciaio gettati in opera nella trave di 
colmo. 
Nella tabella seguente (Tab. 4.13) sono riportati i carichi del controsoffitto (ad 
esclusione del peso del travetto modellato) che, successivamente moltiplicati per 
l’interasse di posa in opera, saranno uniformemente distribuiti su ciascun travetto. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Intelaiatura in legno larice 6,2 0,05 0,31 
Pannello in compensato larice 4,6 0,008 0,0368 
Totale 0,3468 
Tabella 4.13: calcolo del peso del solaio a travetti “SAP” della chiesa. 
 
Figura 4.14: sezione del controsoffitto a “cassettoni” della navata della chiesa. 
SOLAIO DI COPERTURA  (Travetti tipo SC.1 - SC.3  - Fig . 4.15-4.17) 
Come descritto dettagliatamente al capitolo 3 il solaio di copertura presenta 
diverse tipologie costruttive, riscontriamo una copertura a padiglione sulla 
porzione di edificio destinata alle attività scolastiche e all’abitazione del parroco, 
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una copertura a due falde sopra il corpo centrale della chiesa ed una copertura ad 
una falda sul porticato d’ingresso alla chiesa e sulle cappelle laterali presenti nella 
facciata a nord. Per le prime due l’ossatura portante è costituita da un sistema di 
travi e cordoli in cemento armato sui quali gravano travetti prefabbricati in cls di 
dimensioni 11x11 cm, posti ad un interasse di 98 cm, oppure travetti tipo “SAP” 
(h=16 cm), posti ad un interasse medio di 78 cm; gravanti sui travetti appena citati 
troviamo i tavelloni in laterizio (h=6 cm) sui quali poggia direttamente lo strato 
isolante di guaina e il manto di copertura realizzato con coppi ed embrici.  
Diversamente, la copertura del porticato di ingresso alla chiesa, delle cappelle 
laterali situate a nord, del loggiato e della terrazza al piano primo è realizzata 
tramite travetti in legno larice di sezione 12x12 cm, posti ad un interasse di 54 cm, 
disposti nel senso della pendenza del tetto, sormontati da un tavolato in legno 
larice di spessore 2 cm sul quale poggia lo strato di isolante di guaina e il manto di 
copertura realizzato con coppi ed embrici, in tegole marsigliesi per la copertura 
delle cappelle laterali. 
Nelle tabelle seguenti (Tab. 4.14 - 4.16) sono riportati i carichi del solaio di 
copertura (ad esclusione del peso del travetto modellato) che, successivamente 
moltiplicati per l’interasse di posa in opera, saranno uniformemente distribuiti su 
ciascun travetto. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Sottotegole di tavelloni (90x25x6)       
4 al m2 8,75 kg cad. 0,06 0,35 
Manto di copertura: coppi e embrici   0,5 
Totale 0,85 
Tabella 4.14: calcolo del peso del solaio di copertura del liceo scientifico e della chiesa. 
 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Tavolato in legno larice 6,2 0,02 0,124 
Manto di copertura: coppi e embrici   0,5 
Totale 0,624 
Tabella 4.15: calcolo del peso del solaio di copertura del porticato di ingresso, del loggiato e 
della terrazza. 
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Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Tavolato in legno larice 6,2 0,02 0,124 
Manto di copertura: tegole marsigliesi   0,4 
Totale 0,524 
Tabella 4.16: calcolo del peso del solaio di copertura delle cappelle laterali. 
 
 
Figura 4.15: sezione della copertura del braccio sud del liceo scientifico. 
 
 
Figura 4.16: sezione della restante copertura a padiglione e della copertura a due falde della 
chiesa. 
 
 
Figura 4.17: sezione della copertura della terrazza, del loggiato e del porticato d’ingresso. 
 
CONTROSOFFITTATURE  
Nella porzione dell’edificio destinata alla residenza del parroco ovvero, quella che 
dà sul lato ad ovest prospiciente alla stazione, al piano primo, laddove non sono 
presenti gli orizzontamenti a volta, troviamo delle controsoffittature con travicelli 
di legno di dimensioni 8x8 cm, perpendicolari ad essi una serie di listelli 3x3 cm 
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sui quali è fissata la rete porta-intonaco con relativo intonaco in malta di calce 
(vedi foto capitolo 3); sia il corridoio, che raggiungiamo dal loggiato al piano 
primo e il deposito della parrocchia, che si apre su di esso, mostrano un 
controsoffitto a simulare la presenza rispettivamente di una volta a botte e di una 
volta a crociera, realizzato attraverso la gettata di 1,5 cm su una rete metallica a 
maglie (come si vede dall’ispezione del sottotetto – Fig. 4.18) e successivamente 
intonacata all’intradosso con gesso.  
 
Figura 4.18: finta volta in cls su rete metallica. 
 
Nelle tabella seguente (Tab. 4.17) sono riportati i carichi di queste due 
controsoffittature, applicate sul modello come carichi distribuiti lungo i lati. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Controsoffittatura con travetti in legno   0,35 
Controsoffittatura con cls  25 0,015 0,375 
Tabella 4.17: calcolo del peso dei controsoffitti del piano primo. 
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TRAMEZZI INTERNI 
Riscontriamo la presenza di tamponamenti interni non portanti ai vari piani 
dell’edificio, in assenza di saggi non possiamo affermare con certezza la tipologia 
costruttiva, in funzione degli spessori ricavati per differenza li supponiamo 
realizzati in blocchi di laterizio forato di dimensioni 8x12x24 cm e in blocchi di 
mattoni doppio UNI di dimensioni 12x12x24 cm, intonacati da ambo le parti.  
I primi li riscontriamo al piano primo come divisorio tra l’ufficio bidelli e i servizi 
igienici e nei servizi igienici ai vari piani come divisori delle unità wc, all’interno 
di questi, in alcuni casi non si estendono per la totalità dell’altezza, i secondi si 
presentano sia come divisori delle varie aule, sia come divisori di ambienti nella 
residenza o come divisori delle unità commerciali al piano interrato. 
Nella tabella seguente (Tab. 4.18) si riporta il carico derivante da essi, da 
applicare ai travetti che compongono il solaio o ai nodi in cui è suddiviso il solaio 
equivalente in prossimità di essi. 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Blocchi in laterizio forato (8x12x24)   
32 al m2 1,45 kg cad. 0,08 0,464 
Intonaco in malta di calce  0,03 0,4 
Totale 0,11 0,864 
Ubicazione Altezza (m) 
Carico lineare 
(KN/m) 
Ufficio bidelli piano primo 3,35 2,8944 
Zona archivio - deposito piano primo 3,35 2,8944 
Servizi igienici piano primo 2,45 2,1168 
Servizi igienici piano terra 2,36 2,0390 
 
Elemento Peso specifico (KN/m3) 
Spessore 
(m) 
Carico 
(KN/m2) 
Blocchi  doppio UNI (12x12x24)          
34 al m2 2,75 kg cad. 0,12 0,935 
Intonaco in malta di calce  0,03 0,4 
Totale 0,15 1,335 
Ubicazione Altezza (m) 
Carico lineare 
(KN/m) 
Aule piano primo 3,58 4,7793 
Aule piano terra - corridoio casa parroco 4,1 5,4735 
Servizi igienici piano primo 2,45 2,1168 
Disimpegno wc casa parroco piano terra 2,69 3,5912 
Tabella 4.18: calcolo del carico lineare dei tramezzi interni. 
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SCALE  
Entrambe le scale del liceo scientifico, nel braccio ad est, sono realizzate con 
soletta in cemento armato (Fig. 4.19) rivestite da pavimentazione in graniglia, 
mentre le scale dell’abitazione del parroco sono realizzate con tipologie diverse, 
quelle che conducono al deposito al piano seminterrato presentano scalini in pietra 
serena incastrate nei muri laterali, così come il primo tratto delle scale che portano 
al piano primo, queste, dopo il pianerottolo, mostrano i medesimi scalini in pietra 
che poggiano su una semi volta a botte, invece, le scale che portano al sottotetto, 
sono realizzate con scalini in mattoni poggianti su una volta a botte che scarica 
lungo i muri laterali. 
Si riporta nelle tabelle seguenti (Tab. 4.19) i carichi delle tipologie delle varie 
scale, applicate sul modello come carichi area distribuiti nel verso in cui esse 
scaricano. 
Elemento Carico (KN/m2) 
Scala in c.a. piano seminterrato liceo scientifico 4,0529 
Scala in c.a. piano terra liceo scientifico 4,2181 
Scala con gradini in pietra piano seminterrato abitazione 2,6792 
Scala con gradini in pietra piano terra abitazione, primo tratto 2,6792 
Scala con gradini in pietra su volta piano terra abitazione, secondo tratto 4,5773 
Scala con gradini in mattoni su volta piano primo abitazione 3,7552 
Tabella 4.19: calcolo del peso delle varie tipologie di scala. 
 
Figura 4.19: scala in cemento armato di accesso al piano superiore del liceo scientifico. 
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4.3.3 Carichi variabili Qk 
 
Come specificato al §3.1.4 delle NTC 2008 i carichi variabili comprendono i 
carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera; i modelli di tali azioni possono 
essere costituiti da: 
- carichi verticali uniformemente distribuiti qk [KN/m2]; 
- carichi verticali concentrati Qk [KN]; 
- carichi orizzontali lineari Hk [KN/m]. 
I valori nominali e/o caratteristici qk, Qk ed Hk sono riportati nella Tab. 3.1.II delle 
NTC 2008 (Tab. 4.20). Tali valori sono comprensivi degli effetti dinamici 
ordinari. 
Nella tabella seguente si riporta i valori considerati per il caso studio. 
Cat. Ambienti qk (KN/m2) 
Qk 
(KN) 
Hk 
(KN/m) 
A 
Ambienti ad uso residenziale 
Sono compresi in questa categoria i locali di 
abitazione e relativi servizi 
2,00 2,00 1,00 
C 
Ambienti suscettibili di affollamento 
Cat. C1 Ospedali, ristoranti, caffè, banche, scuole. 3,00 2,00 1,00 
Cat. C2 Balconi, ballatoi e scale comuni, sale 
convegni, cinema, teatri, chiese, tribune con posti 
fissi. 
4,00 4,00 2,00 
E 
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad 
uso industriale 
Cat. E1 Biblioteche,archivi, magazzini, depositi, 
laboratori manifatturieri. 
≥6,00 6,00 1,00 
H 
Coperture e sottotetti 
Cat. H1 Coperture e sottotetti accessibili per sola 
manutenzione 
0,50 1,20 1,00 
Tabella 4.20: valori dei carichi d’esercizio per le diverse categorie di edifici. 
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4.3.4 Azione del vento 
 
Il vento, la cui direzione si considera generalmente orizzontale, esercita sulle 
costruzioni azioni che variano nel tempo e nello spazio provocando, in generale, 
effetti dinamici. Per le costruzioni usuali tali azioni sono convenzionalmente 
ricondotte alle azioni statiche equivalenti. Le azioni statiche del vento sono 
costituite da pressioni e depressioni agenti normalmente alle superfici, sia esterne 
che interne, degli elementi che compongono la costruzione. L’azione del vento sul 
singolo elemento viene determinata considerando la combinazione più gravosa 
della pressione agente sulla superficie esterna e della pressione agente sulla 
superficie interna dell’elemento. Nel caso di costruzioni o elementi di grande 
estensione, si deve inoltre tenere conto delle azioni tangenti esercitate dal vento. 
L’azione d’insieme esercitata dal vento su una costruzione è data dalla risultante 
delle azioni sui singoli elementi, considerando come direzione del vento, quella 
corrispondente ad uno degli assi principali della pianta della costruzione.  
 
Velocità di riferimento
 
La velocità di riferimento v` è il valore caratteristico della velocità del vento a 10 
m dal suolo su un terreno di categoria di esposizione II, mediata su 10 minuti e 
riferita ad un periodo di ritorno di 50 anni.  
In mancanza di specifiche ed adeguate indagini statistiche vb è data 
dall’espressione: 
Vb = Vb,0    per as ≤ a0                                               (4.20) 
Vb = Vb,0 + ka · (as - a0)  per a0 < as ≤ 1500 m                               (4.21) 
dove: 
Vb,0, a0, ka: sono parametri forniti nella tabella 4.21 e legati alla regione in cui 
sorge la costruzione in esame, in funzione delle zone definite in 
figura 4.20. 
as :  è l’altitudine sul livello del mare (in m) del sito ove sorge la 
costruzione. 
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Figura 4.20: mappa delle zone in cui è suddiviso il territorio italiano. 
 
Zona Descrizione vb,0 [m/s] 
a0 
[m] 
ka 
[1/s] 
3 
Toscana, Marche, Umbria, Lazio, Abruzzo,  
Molise, Puglia, Campania, Basilicata, Calabria 
(esclusa la provincia di Reggio Calabria) 
27 500 0,020 
Tabella 4.21: stralcio della Tabella 3.3.I del D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le 
costruzioni” – Valori dei parametri vb,0, a0, ka. 
 
Il sito in questione si trova ad un’altezza inferiore ai 500 m (as = 138m s.l.m, 
Comune di Villafranca in Lunigiana), per cui otteniamo: 
vb = vb,0 = 27 m/s 
 
Pressione del vento 
La pressione del vento è data dall’espressione: 
p = qb · ce · cp · cd             (4.22) 
dove: 
qb : è la pressione cinetica di riferimento; 
ce : è il coefficiente di esposizione; 
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cp : è il coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico), funzione della 
tipologia e della geometria della costruzione e del suo orientamento 
rispetto alla direzione del vento. Il suo valore può essere ricavato da dati 
suffragati da opportuna documentazione o da prove sperimentali in galleria 
del vento; 
cd : è il coefficiente dinamico con cui si tiene conto degli effetti riduttivi 
associati alla non contemporaneità delle massime pressioni locali e degli 
effetti amplificativi dovuti alle vibrazioni strutturali. 
 
Pressione cinetica di riferimento 
La pressione cinetica di riferimento qb, (in N/m2), è data dall’espressione: 
Ba = 12 ∙ b ∙ ca%                                                                                                             (4.23) 
dove: 
ρ : è la densità dell’aria assunta convenzionalmente costante e pari a 1,25  
dC+ ; 
vb : è la velocità di riferimento del vento. 
Nel caso di studio risulta: 
qb = 455,625 N/m2 . 
 
Coefficiente di esposizione 
Il coefficiente di esposizione ce dipende dall’altezza z sul suolo del punto 
considerato, dalla topografia del terreno, e dalla categoria di esposizione del sito 
ove sorge la costruzione. In assenza di analisi specifiche che tengano in conto la 
direzione di provenienza del vento e l’effettiva scabrezza e topografia del terreno 
che circonda la costruzione, per altezze sul suolo non maggiori di z = 200 m, esso 
è dato dalla formula: 
fg(h) = ij% ∙ kA ∙ 34 # llm& ∙ n7 + kA ∙ 34 # llm&o per h ≥  hCq                   (4.24) 
fg(h) = fg(hCq)     per h <  hCq                   (4.25) 
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dove: 
kr, z0, zmin : sono assegnati in tabella 4.22 in funzione della categoria di 
esposizione (Fig. 4.21) del sito ove sorge la costruzione; 
ct :  è il coefficiente di topografia ed è posto pari ad 1. 
Classe di rugosità del terreno Descrizione 
B Aree urbane (non di classe A), suburbane, industriali e boschive 
Tabella 4.22: stralcio della Tabella 3.3.III del D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per 
le costruzioni” – Classi di rugosità del terreno. 
Distanza dalla costa del comune di Villafranca in Lunigiana = 10 ÷ 30. 
 
Figura 4.21: definizione della categoria di esposizione. 
 
Individuiamo cosi, che  la categoria di esposizione del terreno è la III. 
Dalla tabella 4.23 è possibile individuare i parametri kr, z0 e zmin funzione del 
coefficiente di esposizione. 
Categoria di esposizione del sito kr z0 [m] zmin [m] 
I 0,17 0,01 2 
II 0,19 0,05 4 
III 0,20 0,10 5 
IV 0,22 0,30 8 
V 0,23 0,70 12 
Tabella 4.23: stralcio della Tabella 3.3.II del D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per 
le costruzioni” – Parametri per la definizione del coefficiente di esposizione. 
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Dalle formule 4.24 e 4.25 ricaviamo il valore del coefficiente di esposizione che 
risulta: 
ce = 1,708   per z < zmin 
invece laddove z ≥ zmin, data la non linearità dei prospetti abbiamo fatto 
riferimento alle altezze massime in corrispondenza delle tre tipologie di copertura, 
ottenendo i seguenti valori:  
ce = 2,383 (z = 14,47 m) per z ≥ zmin (copertura a padiglione del liceo); 
ce = 2,256 (z = 11,97 m) per z ≥ zmin (copertura a due falde della chiesa); 
ce = 1,912 (z = 7,0 m)  per z ≥ zmin (copertura ad una falda). 
Quindi si ottiene un andamento della pressione costante fino a 5 m di altezza, ed 
al di sopra di essi un andamento non lineare crescente all’aumentare dell’altezza. 
A favore di sicurezza è stato considerato un andamento della pressione cinetica 
costante al di sopra dei 5 m, e pari al valore ottenuto considerando l’altezza 
massima dell’edificio. 
 
Figura 4.22: andamento del coefficiente di esposizione ce con la quota (ct = 1). 
 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 4: Modellazione ed analisi della struttura 
 
 
123 
 
Coefficiente di forma 
Il coefficiente di forma (o coefficiente aerodinamico) dipende principalmente 
dalla geometria della costruzione e dal suo orientamento rispetto alla direzione del 
vento. Nel calcolo dobbiamo tenere di conto della combinazione più gravosa 
analizzando alternativamente la condizione di pressione (o depressione) sia 
interna che esterna sulla superficie dell’elemento considerato. 
cp = cpe + cpi              (4.26) 
dove: 
cpe : coefficiente di forma per la pressione esterna; 
cpi :  coefficiente di forma per la pressione interna. 
Per quanto riguarda la pressione esterna tenendo conto che le pareti verticali sono 
inclinate di 90° rispetto all’orizzontale, e che le varie coperture mostrano una 
pendenza massima di 19°, i valori di cpe sono i seguenti (Cap. C3.3.10.1 C.M. 
2/2/2009 n. 617): 
- Elementi sopravento:   α = 90°   cpe = +0,8 
- Elementi sopravento:   α = 12 ÷ 19°   cpe = -0,4 
- Elementi sottovento:   α = 90°   cpe = -0,4 
- Elementi sottovento:   α = 12 ÷ 19°   cpe = -0,4 
Dove per elementi sopravento si intende quelli direttamente investiti dal vento e 
per quelli sottovento coloro non direttamente investiti dal vento o quelli investiti 
dal vento radente. 
Per la valutazione della pressione interna si assume per costruzioni che hanno (o 
possono anche avere in condizioni eccezionali) una parete con aperture di 
superficie minore di 1/3 di quella totale, cpi = ±0,2, scegliendo il segno che dà 
luogo alla combinazione più sfavorevole. 
 
Coefficiente dinamico 
Il coefficiente dinamico tiene in conto degli effetti riduttivi associati alla non 
contemporaneità delle massime pressioni locali e degli effetti amplificativi dovuti 
alla risposta dinamica della struttura. 
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Esso può essere assunto cautelativamente pari ad 1 nelle costruzioni di tipologia 
ricorrente, quali gli edifici di forma regolare non eccedenti 80 m di altezza ed i 
capannoni industriali, oppure può essere determinato mediante analisi specifiche o 
facendo riferimento a dati di comprovata affidabilità. 
Assumiamo per il caso di studio: cd = 1. 
Nelle figure 4.23 - 4.30 seguenti sono riportate le combinazioni di carico dovute 
all’azione del vento per ogni direzione orizzontale. I casi riportati si differenziano 
in base alla situazione di pressione o depressione interna. 
I valori utilizzati nelle combinazioni di carico per le verifiche degli elementi sono 
dati dall’inviluppo delle varie casistiche di vento con conseguente considerazione 
del caso più gravoso per l’elemento considerato. 
Nelle tabelle 4.24 - 4.25 seguenti, sono riportati tutti i valori delle pressioni agenti 
sui singoli elementi che sono state inserite nel programma di calcolo. 
Elemento Cpe Cpi Cp = Cpe - Cpi P 
Pareti sopravento (z ≤ 5m) + 0.8 + 0.2 + 0.6 0,467 KN/m2 
Pareti sottovento (z≤5m) - 0.4 + 0.2 - 0.6 0,467 KN/m2 
Copertura ad una falda α < 20° - 0.4 - - 0.4 0,348 KN/m2 
Parete sopravento chiesa (z>5m) + 0.8 + 0.2 + 0.6 0,617 KN/m2 
Parete sottovento chiesa (z>5m) - 0.4 + 0.2 - 0.6 0,617 KN/m2 
Spiovente sopravento (z>5m) + 0.8 - + 0.8 0,822 KN/m2 
Spiovente sottovento (z>5m) - 0.4 - - 0.4 0,411 KN/m2 
Spiovente chiesa copertura (z>5m) - 0.4 - - 0.4 0,411 KN/m2 
Copertura chiesa α < 20°  - 0.4 + 0.2 - 0.6 0,617 KN/m2 
Pareti sopravento liceo (z> 5m) + 0.8 + 0.2 + 0.6 0,651 KN/m2 
Pareti sottovento liceo (z>5m) - 0.4 + 0.2 - 0.6 0,651 kN/m2 
Copertura liceo α < 20° - 0.4 + 0.2 - 0.6 0,652 KN/m2 
Pareti interne (z≤ 5m) - 0.4 - - 0.4 0,311 KN/m2 
Pareti interne (z> 5m) - 0.4 - - 0.4 0,434 KN/m2 
Tabella 4.24: calcolo della pressione del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di in 
direzione ± X, ± Y e pressione interna. 
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Figura 4.23: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione +X e pressione interna. 
 
Figura 4.24: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione -X e pressione interna. 
 
Figura 4.25: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione +Y e pressione interna. 
 
Figura 4.26: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione -Y e pressione interna. 
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Elemento Cpe Cpi Cp = Cpe - Cpi P 
Pareti sopravento (z ≤ 5m) + 0.8 - 0.2 + 1.0 0,778 KN/m2 
Pareti sottovento (z≤5m) - 0.4 - 0.2 - 0.2 0,156 KN/m2 
Copertura ad una falda α < 20°  - 0.4 - - 0.4 0,348 KN/m2 
Parete sopravento chiesa (z>5m) + 0.8 - 0.2 + 1.0 1,028 KN/m2 
Parete sottovento chiesa (z>5m) - 0.4 - 0.2 - 0.2 0,206 KN/m2 
Spiovente sopravento (z>5m) + 0.8 - + 0.8 0,822 KN/m2 
Spiovente sottovento (z>5m) - 0.4 - - 0.4 0,411 KN/m2 
Spiovente chiesa copertura (z>5m) - 0.4 - - 0.4 0,411 KN/m2 
Copertura chiesa α < 20°  - 0.4 - 0.2 - 0.2 0,206 KN/m2 
Pareti sopravento liceo (z> 5m) + 0.8 - 0.2 + 1.0 1,086 KN/m2 
Pareti sottovento liceo (z>5m) - 0.4 - 0.2 - 0.2 0,217 KN/m2 
Copertura liceo α < 20° - 0.4 - 0.2 - 0.2 0,217 KN/m2 
Pareti interne (z≤ 5m) - 0.4 - - 0.4 0,311 KN/m2 
Pareti interne (z> 5m) - 0.4 - - 0.4 0,434 KN/m2 
Tabella 4.25: calcolo della pressione del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di in 
direzione ± X, ± Y e depressione interna. 
 
 
Figura 4.27: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione +Y e depressione interna. 
 
 
Figura 4.28: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione -Y e depressione interna. 
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Figura 4.29: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione +Y e depressione interna. 
 
Figura 4.30: schema delle pressioni del vento sulle superfici dell’edificio. Caso di vento in 
direzione -Y e depressione interna. 
4.3.5 Azione della neve 
 
Il carico provocato dalla neve sulle coperture viene valutato secondo la seguente 
espressione: 
B, = Nq  ∙ B,
 ∙ fs ∙ ft                                                                                                 (4.27) 
dove: 
qs : carico neve sulla copertura; 
µi : coefficiente di forma della copertura; 
qsk : valore caratteristico di riferimento del carico neve al suolo [KN/m2] per un 
periodo di ritorno di 50 anni; 
CE : coefficiente di esposizione; 
CT : coefficiente termico. 
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Valore caratteristico del carico neve al suolo
 
Il carico neve al suolo dipende dalle condizioni locali di clima e di esposizione, 
considerata la variabilità delle precipitazioni nevose da zona a zona. In mancanza 
di adeguate indagini statistiche e specifici studi locali, che tengano conto sia 
dell’altezza del manto nevoso che alla sua densità, il carico di riferimento neve al 
suolo, per località poste a quota inferiore a 1500 m sul livello del mare, non dovrà 
essere assunto minore di quello calcolato in base alle espressioni riportate nel 
seguito, cui corrispondono valori associati ad un periodo di ritorno pari a 50 anni.  
 
Figura 4.31: zone di carico da neve. 
ZONA Località 
II 
Arezzo, Ascoli Piceno, Bari, Campobasso, Chieti, Ferrara, Firenze, 
Foggia,Genova, Gorizia,Imperia, Isernia, La Spezia, Lucca, 
Macerata, Mantova, Massa Carrara, Padova, Perugia, Pescara, 
Pistoia, Prato, Rovigo, Savona,Teramo, Trieste, Venezia, Verona 
Tabella 4.26: elenco delle città che rientrano nella zona II. 
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In base alla zonazione del territorio nazionale in funzione del carico neve al suolo 
(Fig. 4.31), è possibile determinare mediante l’individuazione della zona e 
dell’altitudine di riferimento as sul livello del mare nel sito di realizzazione 
dell’edificio, il valore caratteristico del carico neve al suolo avvalendosi delle 
seguenti espressioni: 
B,
 = 1.00 i? u%⁄     $, ≤ 200                                       (4.28) 
B,
 = 0,85 w1 + # *x96&%y  i? u%⁄   $, > 200                                       (4.29) 
Essendo l’edificio ubicato nel comune di Villafranca in Lunigiana (MS) posto ad 
una quota di 138 m.s.l. e ricadendo di conseguenza in zona II, il valore 
caratteristico del carico neve al suolo risulta: 
qsk = 1.00 kN/m2 
 
Coefficiente di esposizione CE 
Il coefficiente di esposizione CE può essere utilizzato per modificare il valore del 
carico neve in copertura in funzione delle caratteristiche  specifiche dell’area in 
cui sorge l’opera. Valori consigliati del coefficiente di esposizione per diverse 
classi di topografia sono forniti in tabella 4.27. Se non diversamente indicato, si 
assumerà CE = 1. 
Topografia Descrizione CE 
Battuta dai venti Aree pianeggianti non ostruite esposte su tutti i lati, senza 
costruzioni o alberi più alti 0,9 
Normale 
Aree in cui non è presente una significativa rimozione di neve 
sulla costruzione prodotta dal vento, a causa del terreno, altre 
costruzioni o alberi 
1,0 
Riparata 
Aree in cui la costruzione considerata è sensibilmente più bassa 
del circostante terreno o circondata da costruzioni o alberi più 
alti 
1,1 
 Tabella 4.27: valori di CE per diverse classi di topografia. 
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Coefficiente termico Ct 
Il coefficiente termico può essere utilizzato per tener conto della riduzione del 
carico neve a causa dello scioglimento della stessa, causata dalla perdita di calore 
della costruzione. Tale coefficiente tiene conto delle proprietà di isolamento 
termico del materiale utilizzato in copertura. In assenza di un specifico e 
documentato studio, deve essere utilizzato Ct = 1. 
Coefficiente di forma delle coperture µi 
Per la determinazione del carico neve devono essere verificate le due seguenti 
principali condizioni di carico: 
- carico da neve depositata in assenza di vento; 
- carico da neve depositata in presenza di vento. 
Nella tabella seguente (Tab. 4.28) sono riportati i valori del coefficiente di forma 
µi in funzione dell’inclinazione della copertura rispetto all’orizzontale. 
Coefficiente di forma 0° ≤ α ≤ 30° 30° < α < 60° α ≥ 60° 
µi 0,8 0,8 · (60 – α) / 30 0,0 
Tabella 4.28: valori del coefficiente di forma. 
Per il caso in esame, avendo delle superfici di copertura con angolo di 
inclinazione sull’orizzontale α tale che 0° ≤ α ≤ 30° risulta essere:  
µi = 0,8 
Nel caso di copertura ad una falda si assume che la neve non sia impedita di 
scivolare. Nel caso in esame è risultato che: 
qs (µ1) = 0,80 kN/m2 
 
Figura 4.32:  condizione di 
carico per coperture ad una falda 
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La figura 4.32 mostra la combinazione di carico da utilizzare in entrambi i casi di 
carico neve con o senza vento. 
Nel caso di copertura a due falde si assume che la neve sia impedita di scivolare. 
Per il caso di carico da neve senza vento si deve considerare la condizione 
denominata Caso I riportata in figura 4.33. 
Per il caso di carico da neve con vento si deve considerare la peggiore tra le 
condizioni denominate Caso II e Caso III in figura 4.33. 
  
Figura 4.33: condizione di carico per coperture a due falde. 
Nel caso di in esame è risultato che: 
qs (µ1) = 0,80 kN/m2 
qs (0,5µ1) = 0,40 kN/m2 
 
Inoltre per il caso di carico neve in presenza di vento è necessario valutare, per le 
due coperture ad una falda poste a quota inferiore rispetto alla copertura a 
padiglione del liceo scientifico e alla copertura a due falde della chiesa, gli effetti 
dei possibili accumuli causati dai due fenomeni seguenti (Fig. 4.34): 
- scivolamento della neve posta ad una quota superiore; 
- deposito della neve nella zona di “ombra aerodinamica”. 
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La condizione di carico conseguente a questi due fenomeni è la seguente: 
 
Figura 4.34: effetti dei possibili accumuli della neve. 
µ2 = µs + µw                                                                                                       (4.30) 
dove: 
µs : coefficiente di forma per il carico neve dovuto allo scivolamento della 
neve dalla copertura superiore, che nel caso di α >15°, è calcolato in 
ragione del 50% del carico totale massimo insistente sulla falda della 
copertura superiore, valutato con riferimento al valore del coefficiente di 
forma appropriato per detta falda, quindi si assume pari a 0,4; 
µw : coefficiente di forma per il carico neve dovuto allo redistribuzione operata 
dal vento che vale: 
 µw = (b1 + b2) / 2h ≤ γ · h / qsk                                                                                         (4.31) 
 
in cui γ è il peso dell’unità di volume della neve [kN/m3], che per i presenti 
calcoli può essere assunto pari a 2 kN/m3. 
 Tale coefficiente deve essere compreso tra i limiti seguenti: 0,8 ≤ µw ≤ 4,0. 
Le grandezze misurano rispettivamente b1= 9,40m; b2 = 3,98m; h = 3,44m, risulta: 
µw = 1,95 ≤ 4,0 
Di conseguenza µ2 = 2,35. 
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La lunghezza della zona in cui si forma l’accumulo è data da ls = 2h, e comunque 
5 ≤ ls ≤ 15 m, nel caso di studio risulta essere ls = 6,88m. 
Nel caso in cui b2 < ls il valore del coefficiente di forma al livello della fine della 
copertura posta a quota inferiore dovrà essere valutato per interpolazione lineare 
tra i valori di µ1 e µ2. 
E’ stato ipotizzato un valore di µ2 pari a 1,6 da estendere ad entrambe le coperture 
ad una falda poste a quota inferiore ottenendo il seguente carico neve: 
qs (µ2) = 1,60 kN/m2 
Sono state effettuate le seguenti combinazioni di carico neve, ed è stata valutata la 
situazione più gravosa. 
Il carico neve è stato applicato come carico lineare ai travetti costituenti le falde di 
copertura ottenuto moltiplicando il carico neve per l’interasse dei travetti (il valore 
di carico per i travetti dì estremità risulta ovviamente pari alla metà di quello dei 
restanti). 
Di seguito (Fig. 4.35) è rappresentato uno schema con le varie combinazioni di 
carico neve considerate nell’analisi della struttura. 
 
Figura 4.35: schemi di carico delle strutture di copertura per i casi di neve senza e con vento. 
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4.3.6 Azione sismica 
 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi 
stati limite considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità sismica di base” 
del sito di costruzione. Essa costituisce l’elemento di conoscenza primario per la 
determinazione delle azioni sismiche.  
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima 
attesa ag in condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie 
topografica orizzontale (di categoria A), nonché di ordinate dello spettro di 
risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), con riferimento a 
prefissate probabilità di eccedenza PVR nel periodo di riferimento VR.  
L’azione sismica è caratterizzata da tre componenti traslazionali, due orizzontali 
contrassegnate da X ed Y ed una verticale contrassegnata da Z, da considerare tra 
di loro indipendenti. Le componenti possono essere descritte, in funzione del tipo 
di analisi adottata, mediante una delle seguenti rappresentazioni: 
- accelerazione massima attesa in superficie; 
-  accelerazione massima e relativo spettro di risposta attesi in superficie; 
-  accelerogramma. 
Le due componenti ortogonali indipendenti che descrivono il moto orizzontale 
sono caratterizzate dallo stesso spettro di risposta o dalle due componenti 
accelerometriche orizzontali del moto sismico. 
La componente che descrive il moto verticale è caratterizzata dal suo spettro di 
risposta o dalla componente accelerometrica verticale. 
Nel caso studio la componente verticale è stata  considerata21 in quanto vi è la 
presenza di un pilastro in falso (30x30 cm) che sorregge la copertura nel braccio 
sud e due file al piano primo di setti murari in falso (filo x04 e filo y06). 
Si deve tenere conto degli effetti torsionali che si accompagnano all’azione 
sismica, a tal fine gli orizzontamenti, ove presenti, devono essere dotati di 
rigidezza e resistenza tali da metterli in grado di trasmettere le forze scambiate tra 
i diversi sistemi resistenti a sviluppo verticale. 
                                                           
21 § 7.2.3 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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Ai fini della presente normativa le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle 
probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR, a partire dai valori dei 
seguenti parametri su sito di riferimento rigido orizzontale: 
ag:  accelerazione orizzontale massima al sito; 
Fo : valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione 
orizzontale; 
Tc* : periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione 
orizzontale. 
Periodo di riferimento per l’azione sismica 
Le azioni sismiche su ciascuna costruzione vengono valutate in relazione ad un 
periodo di riferimento VR che si ricava, per ciascun tipo di costruzione 
moltiplicandone la vita nominale VN (ossia il numero di anni nel quale la struttura, 
purché soggetta alla manutenzione ordinaria, deve potere essere usata per lo scopo 
al quale è stata destinata) per il coefficiente d’uso CU: 
VR = VN · Cu                                                                                                      (4.32) 
TIPI DI COSTRUZIONE Vita Nominale VN (in anni) 
1 Opere provvisorie – Opere provvisionali  - Strutture in fase 
costruttiva ≤ 10 
2 Opere ordinarie, ponti, opere infrastrutturali e dighe di dimensioni 
contenute o di importanza normale ≥ 50 
3 Grandi opere, ponti, opere infrastrutturali e dighe di grandi dimensioni o di importanza strategica ≥ 100 
Tabella 4.29: vita nominale VN per diversi tipi di opere. 
Per il caso in esame la Vita Nominale corrispondente alle opere ordinarie risulta 
essere ≥ 50 anni. 
CLASSE D’USO I II III IV 
COEFFICIENTE CU 0,7 1,0 1,5 2,0 
Tabella 4.30: valori del coefficiente d’uso CU. 
La struttura appartenendo alla classe d’uso III ovvero a “costruzioni il cui uso 
preveda affollamenti significativi”, a tale classe è associato come coefficiente 
d’uso il valore 1,5. 
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Dall’equazione (4.32) la struttura in esame avrà un periodo di riferimento pari a: 
VR = 75 anni 
La normativa individua quattro stati limite: due di esercizio e due ultimi. 
Gli Stati Limite di Esercizio sono: 
- Stato limite di Operatività (SLO):  a seguito del terremoto la costruzione 
nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non 
strutturali, le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, non deve subire 
danni ed interruzioni d'uso significativi; 
- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel 
suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le 
apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non 
mettere a rischio gli utenti e da non compromettere significativamente la 
capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed 
orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur 
nell’interruzione d’uso di parte delle apparecchiature. 
Gli Stati Limite Ultimi sono: 
- Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la 
costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed 
impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali cui si associa 
una perdita significativa di rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; 
la costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per 
azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per 
azioni sismiche orizzontali; 
- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto 
la costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali 
ed impiantistici e danni molto gravi dei componenti strutturali; la 
costruzione conserva ancora un margine di sicurezza per azioni verticali ed 
un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni 
orizzontali. 
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I quattro stati limite così definiti, consentono di individuare quattro situazioni 
diverse che, al crescere progressivo dell’azione sismica, ed al conseguente 
progressivo superamento dei quattro stati limite ordinati per azione sismica 
crescente (SLO, SLD, SLV, SLC) fanno corrispondere una progressiva crescita 
del danneggiamento all’insieme di struttura, elementi non strutturali ed impianti, 
per individuare così univocamente ed in modo quasi “continuo” le caratteristiche 
prestazionali richieste alla generica costruzione. 
Ai quattro stati limite sono stati attribuiti i seguenti valori della probabilità di 
superamento PVR riportati in tabella 4.31. 
Stati Limite PVR: Probabilità di superamento nel periodo di riferimento VR 
Stati Limite di Esercizio 
SLO 81% 
SLD 63% 
Stati Limite Ultimi 
SLV 10% 
SLC 5% 
Tabella 4.31: probabilità di superamento PVR al variare dello stato limite considerato. 
Il D.M. 14 Gennaio 2008 al § 8.3 prescrive che per edifici esistenti in muratura, le 
verifiche possono essere eseguite con riferimento ai soli Stati limite Ultimi, 
lasciando al progettista la possibilità di scegliere tra stato limite di salvaguardia 
della vita (SLV) e stato limite di collasso (SLC). 
Nel caso studio le verifiche sono state eseguite esclusivamente allo stato limite di 
salvaguardia della vita (SLV). 
Da quanto si evince dalla tabella 4.31 per lo stato limite di salvaguardia della vita, 
la probabilità di superamento PVR nel periodo di riferimento VR risulta essere pari 
al 10%. 
Il periodo di ritorno del sisma è dato dalla seguente espressione: 
T{ = − V{ln (1 − P)                                                                                                   (4.33) 
Che dà come risultato 712 anni. 
Tale valore trova riscontro nella tabella 4.32 sottostante che indica i valori del 
tempo di ritorno (TR) e della probabilità di superamento dell’azione sismica       
(PT =50) in un determinato periodo di riferimento. 
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Tabella 4.32: stralcio della tabella C8.2 della C.M. 2 Febbraio 2009 n.617 – periodo di 
ritorno dell’azione sismica (TR) per i diversi stati limite e probabilità di superamento (PVR) 
nel periodo di riferimento (VR) e probabilità di superamento dell’azione sismica (PT=50) 
riferito ad un periodo di riferimento. 
 
Per il caso in esame i parametri assumono i seguenti valori: 
SLV  ag = 0,223 g 
Fo = 2,427 
TC* = 0,281 s 
 
Spettro di risposta elastica in accelerazione 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma spettrale 
(spettro normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, 
moltiplicata per il valore della accelerazione orizzontale massima ag, su sito 
riferimento rigido orizzontale. Sia la forma spettrale che il valore di ag variano al 
variare della probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR. 
Gli spettri così definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo 
fondamentale minore o uguale a 4,0 s. 
Gli spettri elastici sono due: uno per le due componenti orizzontali ed uno per le 
componente verticale dell’azione sismica. 
Come detto prima nel caso studiato abbiamo tenuto di conto solo della presenza 
delle azioni orizzontali. 
Quale che sia la probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR   
considerata, lo spettro di risposta elastico della componente orizzontale è  definito 
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dalle espressioni seguenti:  
0 ≤ T < T                    S(T) = a ∙ S ∙ η ∙ F ∙ w TT + 1η ∙ F ∙ '1 − TT)y       (4.34) T ≤ T < T                  S(T) = a ∙ S ∙ η ∙ F                                                        (4.35) 
T ≤ T < T                  S(T) = a ∙ S ∙ η ∙ F ∙ 'TT )                                           (4.36) 
T ≤ T                            S(T) = a ∙ S ∙ η ∙ F ∙ 'T ∙ TT% )                                   (4.37) 
nelle quali T ed Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione 
spettrale orizzontale. 
S : è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle 
condizioni topografiche mediante la relazione seguente: 
S = ST · SS                                                                                                                                                             (4.38) 
Essendo SS il coefficiente di amplificazione stratigrafica (Tab. 4.33) e ST il 
coefficiente di amplificazione topografica. 
η : è il fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento 
viscosi convenzionali ξ diversi dal 5%, mediante la relazione: 
 =  >10/(5 + )  ≥ 0,55                                                                              (4.39) 
dove: 
ξ : (espresso in percentuale) è valutato sulla base di materiali, tipologia 
strutturale e terreno di fondazione; 
Fo : è il fattore che quantifica l’amplificazione spettrale massima, su sito di 
riferimento rigido orizzontale, ed ha valore minimi pari a 2,2; 
TC : è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello 
spettro, dato da: 
TC = CC ·  Tc*                                                                                                                                                        (4.40) 
dove: 
TC* : è il periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in 
accelerazione orizzontale; 
CC : è un coefficiente funzione della categoria di sottosuolo (Tab. 4.33). 
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TB : è il periodo corrispondente all’inizio del tratto dello spettro ad 
accelerazione costante dato da: 
TB = TC / 3                                                                                                         (4.41) 
TD : è il periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante 
dello spettro, espresso in secondi mediante la relazione: 
T = 4,0 · ag + 1,6                                                                                                      (4.42) 
 
Categorie di sottosuolo e condizioni topografiche 
Per tener conto delle effettive condizioni del territorio in cui è ubicata la 
costruzione è necessario definire la categoria di sottosuolo e le condizioni 
topografiche che alterano la risposta sismica locale. 
Fatta salva la necessità della caratterizzazione geotecnica dei terreni nel volume 
significativo22, ai fini della identificazione della categoria di sottosuolo, la 
classificazione si effettua in base ai valori della velocità equivalente Vs,30 di 
propagazione delle onde di taglio entro i primi 30 m di profondità. Per le 
fondazioni superficiali, tale profondità è riferita al piano di imposta delle stesse. 
La velocità equivalente delle onde di taglio Vs,30 è definita dall’espressione: 
L,8 =  30∑ ℎq,,qq,
           [u/]                                                                                (4.43) 
dove: 
hi : spessore (in metri) dell’i-esimo strato compreso nei primi 30 m di 
profondità; 
VS,i : velocità delle onde di taglio nell’i-esimo strato; 
N : numero di strati compresi nei primi 30 m di profondità. 
 
                                                           
22 Per volume significativo di terreno si intende la parte di sottosuolo influenzata, direttamente o 
indirettamente, dalla costruzione del manufatto e che influenza il manufatto stesso.  
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Dalla prova Down-Hole (Fig. 4.36) eseguita nei pressi della stazione ferroviaria, 
terreno adiacente al sito oggetto di indagine, è stato possibile ricavare il valore 
della velocità equivalente delle onde di taglio VS,30. 
 
Figura 4.36: certificato delle indagini geognostiche e geofisiche in foro (Down-Hole) 
eseguite nell’ambito del progetto VEL nel Comune di Villafranca in Lunigiana, saggio S4 
(fonte: Regione Toscana). 
Di seguito (Tab. 4.33) sono riportati i valori di hi e VS,i  per il calcolo di VS,30.  
Intervallo di profondità [m] hi [m] VS,i [m/s] hi/VS,i [1/s] 
0 3,5 3,5 320 0,010938 
3,5 8 4,5 320 0,014063 
8 27 19 500 0,038 
27 30 3 580 0,005172 
Tabella 4.33: valori di hi e Vs,i. 
Dalla relazione (4.43) otteniamo Vs,30 = 400,06 m/s 
E’ possibile grazie alla tabella 3.2.II NTC 2008 definire la categoria del sottosuolo 
che per il caso studio è la “B” ovvero: “Rocce tenere e depositi di terreni a grana 
grossa molto addensati o terreni a grana fina molto consistenti con spessori 
superiori a 30 m, caratterizzati da un graduale miglioramento delle proprietà 
meccaniche con la profondità e da valori di Vs,30 compresi tra 360 m/s e 800 m/s”. 
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Per tenere conto dell’amplificazione stratigrafica la normativa fornisce le 
espressioni (Tab. 4.34) per il calcolo dei coefficienti SS e CC. 
Categoria sottosuolo SS CC 
A 1,00 1,00 
B ,  ≤ ,  − ,  ∙  ∙  ≤ ,  ,  ∙  (∗ ), 
C 1,00 ≤ 1,70 − 0,60 ∙   ∙ $d¡ ≤ 1,50 1,05 ∙  (¢£∗),88 
D 0,90 ≤ 2,40 − 1,50 ∙   ∙ $d¡ ≤ 1,80 1,25 ∙  (¢£∗),1 
E 1,00 ≤ 2,00 − 1,40 ∙   ∙ $d¡ ≤ 1,60 1,15 ∙  (¢£∗),9 
Tabella 4.34: espressioni di SS  e CC. 
 
Per la categoria di sottosuolo B il coefficiente di amplificazione stratigrafico SS e 
il coefficiente CC hanno i seguenti valori: 
SS = 1,183 
CC = 1,417 
Con l’uso delle espressioni 4.40 - 4.42 prima citate possiamo determinare i valori 
dei periodi dello spettro relativi rispettivamente all’inizio dei tratti a velocità, 
accelerazione e spostamento costante, che sono riportati di seguito: 
TC = 0,399 s 
TB = 0,133 s 
TD = 2,493 s 
Assumiamo, in relazione all’ubicazione dell’opera come categoria topografica T1: 
“Superficie pianeggiante, pendii e rilievi isolati con inclinazione media i ≤ 15°” a 
cui corrisponde il coefficiente di amplificazione topografica: 
ST = 1 
Arriviamo dunque a calcolarci il coefficiente S che tiene conto della categoria del 
sottosuolo e delle condizioni topografiche: 
S = ST · SS = 1,183 
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Spettro di risposta di progetto 
Al fine di tener di conto delle capacità della struttura di evolvere in campo 
plastico la normativa introduce un coefficiente che prende il nome “fattore di 
struttura q”, il quale abbatte lo spettro elastico determinato ottenendo così lo 
spettro di progetto. Tale fattore, pur rimanendo nell’ambito di un’analisi lineare ci 
permette di considerare quindi il contributo post-elastico della struttura. 
Quindi il passaggio dallo spettro elastico, determinato dalle espressioni 4.34 - 4.37 
prima descritte, allo spettro di progetto avviene sostituendo a η il rapporto 1/q. 
Il fattore di struttura  deve essere utilizzato per ciascuna direzione dell’azione 
sismica, dipende dalla tipologia strutturale, dal suo grado di iperstaticità e dai 
criteri di progettazione adottati e prende in conto le non linearità di materiale.  
Affrontando un edificio esistente la C.M. 2 Febbraio 2009 n. 617, al § C8.7.1.2 ci 
enuncia quanto segue: per la verifica di edifici con analisi lineare ed impiego del 
fattore q, il valore da utilizzare per quest’ultimo è pari a: 
- q = 2 · αu/α1  per edifici regolari in elevazione; 
- q = 1,5 · αu/α1  negli altri casi. 
dove: 
αu : è il moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale, mantenendo 
costanti le altre azioni, il primo pannello murario raggiunge la sua 
resistenza ultima (a taglio o a pressoflessione); 
α1 : è il 90% del moltiplicatore della forza sismica orizzontale per il quale, 
mantenendo costanti le altre azioni, la costruzione raggiunge la massima 
forza resistente. 
Nel caso in esame tale rapporto vale: 
- costruzioni in muratura ordinaria a due o più piani   αu/α1 = 1,8  
Inoltre nel caso di costruzioni non regolari in pianta come previsto al § 7.3.1 del 
D.M. 14 Gennaio 2008, si possono adottare valori di αu/α1 pari alla media tra 1,0 
ed il valore della tipologia in esame. 
Di conseguenza risulta: 
αu/α1 = 1,4  per cui  q = 2,1 
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La C.M. 2 Febbraio 2009 n. 617, sempre al § C8.7.1.2, afferma che in assenza di 
più precise valutazioni, potrà essere assunto un rapporto αu/α1 pari a 1,5. 
Si ottiene quindi il valore di q usato per definire lo spettro di progetto: 
q = 2,25 
Il fattore di struttura relativo alla componente verticale del sisma è q = 1,5. 
Di seguito per la struttura in esame si riporta lo spettro di progetto (Fig. 4.37) in 
accelerazione della componente orizzontale e verticale allo stato limite di 
salvaguardia della vita (SLV).  
 
Figura 4.37: spettro di progetto allo stato limite di salvaguardia della vita                      
(fonte: Spettri-NTC ver.1.0.3). 
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4.4 Combinazioni di carico 
 
Secondo quanto stabilito dalle NTC 2008 al §2.5.3, le combinazioni di carico da 
considerare nel caso di verifiche allo stato limite ultimo sono le seguenti: 
- Combinazione fondamentale 
¤ ∙  + ¤% ∙ % + ¥ ∙ ¦ + § ∙ ¨
 + §% ∙ ©% ∙ ¨
% + §8 ∙ ©8 ∙ ¨
8 + …  (4.44) 
- Combinazione sismica 
 +    +  %  +  ¦ +  ©% ∙ ¨
  +  ©%% ∙ ¨
% + …                                                     (4.45) 
dove: 
G1 : pesi propri di tutti gli elementi strutturali; 
G2 : pesi propri di tutti gli elementi non strutturali; 
P : pretensioni e precompressioni (assenti in questo caso); 
E : azione derivante dai terremoti; 
Q : azioni variabili in cui: 
 Qk1 è l’azione variabile principale; 
 Qki (i=2,3,…n) sono le azioni variabili secondarie. 
γ : coefficienti parziali di sicurezza; 
ψ : coefficienti di combinazione. 
 
I valori dei coefficienti di combinazione e dei coefficienti parziali di sicurezza 
sono riportati nelle tabelle 4.35 e 4.36. 
Categoria / Azione variabile Ψ0j Ψ2j 
Categoria A – Ambienti ad uso residenziale 0,7 0,3 
Categoria C – Ambienti suscettibili di affollamento 0,7 0,6 
Categoria H – Coperture 0,0 0,0 
Vento 0,6 0,0 
Neve (a quota ≤ 1000 m s.l.m.) 0,5 0,0 
Tabella 4.35: stralcio della tabella 2.5.I del D.M. 14 gennaio 2008: “Norme tecniche per le 
costruzioni” – valori dei coefficienti di combinazione. 
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  Coefficiente 
γF 
A1 STR 
Carichi permanenti 
favorevoli 
γG1 
1,0 
sfavorevoli 1,3 
Carichi permanenti non strutturali 
favorevoli 
γG2 
0,0 
sfavorevoli 1,5 
Carichi variabili 
favorevoli 
γQ1 
0,0 
sfavorevoli 1,5 
Tabella 4.36: stralcio della tabella 2.6.I del D.M. 14 gennaio 2008:“Norme tecniche per le 
costruzioni”– coefficienti parziali per le azioni o per l’effetto delle azioni nelle verifiche SLU. 
Nel caso studio, secondo quanto stabilito al §2.6.1 delle NTC 2008 l’approccio 
utilizzato per le verifiche allo SLU è l’Approccio 2 attraverso il quale si impiega 
un’unica combinazione dei gruppi di coefficienti parziali definiti per le Azioni 
(A), per la resistenza dei materiali (M) e, eventualmente, per la resistenza globale 
(R). In tale approccio, per le azioni si impiegano i coefficienti γF riportati nella 
colonna A1 della precedente tabella 4.35. 
Le verifiche ai carichi verticali devono essere effettuate considerando di volta in 
volta come principale ciascuna delle azioni variabili (carichi di esercizio, vento e 
neve). 
Gli effetti dell'azione sismica sono stati valutati tenendo conto delle masse 
associate ai seguenti carichi gravitazionali: 
  +  %  + Q ©%«  ∙  ¨
««                                                                                        (4.46) 
Secondo quanto specificato al §7.5.3 delle NTC 2008, nelle analisi in campo 
lineare la risposta all'azione sismica può essere calcolata separatamente per 
ciascuna delle tre componenti del moto lungo X, lungo Y e lungo Z. Gli effetti 
della struttura (sollecitazioni, deformazioni e spostamenti) sono combinati 
successivamente applicando la seguente espressione: 
1,00 · Ex + 0,30 · Ey + 0,30 · Ez                                                                        (4.47) 
con rotazione dei coefficienti moltiplicativi e conseguente individuazione degli 
effetti più gravosi. 
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4.5 Risultati dell’analisi modale 
 
Attraverso l'analisi modale sono stati individuati i modi propri di vibrare della 
struttura e i relativi periodi. In conformità con quanto previsto dalle NTC 2008, 
sono stati considerati tutti i modi con massa partecipante superiore al 5% e 
comunque in numero sufficiente ad ottenere una massa partecipante totale 
maggiore o uguale all'85% di quella dell’intera costruzione. 
I risultati ottenuti dall’analisi sono riportati nella seguente tabella (Tab. 4.37) che 
mostra per ciascun modo di vibrare della struttura i rispettivi periodi di vibrazione 
e le relative percentuali di massa eccitata; inoltre sono riportate le sommatorie 
delle varie percentuali di massa per le tre direzioni fondamentali.  
Sono stati considerati un numero di modi di vibrare tale da raggiungere il 95% di 
massa partecipante, avendo cosi la certezza di non trascurare alcun modo proprio 
della struttura che ecciti una percentuale della massa superiore al 5%.  
L’analisi, di cui si riportano i risultati, è stata condotta considerando le rigidezze 
non fessurate. 
Modo T [s] Mx My Mz Σ Mx Σ My Σ Mz 
1 0,489502 0,30% 48,09% 0,00% 0,30% 48,09% 0,00% 
2 0,382955 35,80% 2,21% 0,00% 36,10% 50,30% 0,00% 
3 0,375815 9,56% 3,43% 0,00% 45,66% 53,73% 0,00% 
4 0,361444 17,57% 13,30% 0,00% 63,23% 67,03% 0,01% 
5 0,342288 0,01% 0,73% 0,00% 63,24% 67,76% 0,01% 
6 0,314548 4,07% 4,02% 0,00% 67,30% 71,77% 0,01% 
7 0,306712 19,27% 4,44% 0,00% 86,57% 76,22% 0,01% 
8 0,296467 1,06% 3,20% 0,00% 87,63% 79,41% 0,01% 
9 0,28968 0,50% 1,22% 0,00% 88,13% 80,63% 0,01% 
10 0,286151 1,04% 5,89% 0,00% 89,17% 86,53% 0,01% 
….        
75 0,114677 0,03% 0,16% 0,34% 95,51% 95,00% 75,68% 
76 0,112879 0,00% 0,01% 0,11% 95,51% 95,00% 75,79% 
77 0,112715 0,01% 0,00% 1,51% 95,52% 95,01% 77,30% 
….        
158 0,084078 0,00% 0,03% 0,01% 97,02% 96,68% 94,98% 
159 0,083988 0,00% 0,03% 0,00% 97,02% 96,70% 94,98% 
160 0,083879 0,00% 0,07% 0,06% 97,02% 96,77% 95,03% 
Tabella 4.37: risultati dell’analisi modale: masse modali partecipanti per ciascun modo con 
relativi periodi di vibrazione. 
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Ai fini delle verifiche di resistenza degli elementi strutturali devono essere tenuti 
di conto gli eventuali fenomeni di fessurazione di suddetti elementi, pertanto 
devono essere considerate le rigidezze come fessurate23; dato che è stata condotta 
un’analisi lineare è possibile pensare di ridurre il modulo elastico dei materiali e 
non la loro rigidezza nel seguente modo (Tab. 4.38), ad eccezione per le 
fondazioni per le quali non è stata ridotta la rigidezza: 
Elemento Valore di calcolo 
Colonne in pietra serena E 
Travetti in legno larice E 
Travi, travetti (tipo varese, tipo SAP), soletta in c.a. 0,5 E 
Pilastri in c.a. 0,8 E 
Muratura in pietra piano seminterrato 0,8 E 
Muratura in pietra piano terra 0,7 E 
Muratura in pietra piano primo 0,6 E 
Muratura in mattoni piano seminterrato 0,8 E 
Muratura in mattoni piano terra 0,7 E 
Muratura in mattoni piano primo 0,6 E 
Tabella 4.38: valore di calcolo dei moduli elastici ridotti. 
Per i maschi murari è stato adottato un valore ridotto della rigidezza, pari 
rispettivamente all’80%, al 70% ed al 60% della condizione non fessurata al piano 
seminterrato, al piano terra e al piano primo, in quanto ai piani superiori, il 
contributo dello sforzo assiale di compressione dovuto ai carichi permanenti 
risulta minore; di conseguenza si possono considerare maggiori gli effetti della 
fessurazione. Per gli elementi in cemento armato a seconda dell’elemento preso in 
considerazione è stato differenziato il fattore riduttivo, nei pilastri essendo 
soggetti a maggiori sforzi di compressione si possono considerare minori gli 
effetti della fessurazione e quindi abbiamo adottato una riduzione dell’80% 
rispetto alla condizione non fessurata, viceversa per i rimanenti elementi (travi, 
travetti e soletta) abbiamo abbattuto la rigidezza del 50% (valore massimo 
consentito al § 7.2.6 del D.M. 14/01/2008). 
In questo modo i periodi aumentano perché la struttura diventa più flessibile, e di 
conseguenza l’entità delle forze sismiche sugli elementi resistenti diminuisce.  
                                                           
23 § 7.2.6 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. Le rigidezze a flessione 
e taglio sono state ridotte seguendo le indicazioni riportate nel testo: “Seismic design of reinforced 
concrete and masonry buildings”, Paulay and Priestley (1992). 
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Di seguito (Tab. 4.39) si riportano i risultati dell’analisi modale eseguita con i 
moduli elastici dei materiali ridotti come sopra. 
Modo T [s] Mx My Mz Σ Mx Σ My Σ Mz 
1 0,585027 0,11% 35,36% 0,00% 0,11% 35,36% 0,00% 
2 0,464222 0,51% 8,19% 0,00% 0,62% 43,55% 0,00% 
3 0,429655 30,05% 0,56% 0,00% 30,67% 44,10% 0,00% 
4 0,413942 0,17% 1,12% 0,00% 30,84% 45,22% 0,01% 
5 0,40228 28,20% 6,96% 0,00% 59,04% 52,17% 0,01% 
6 0,360128 0,11% 15,17% 0,00% 59,15% 67,34% 0,01% 
7 0,354569 0,01% 14,35% 0,00% 59,16% 81,69% 0,01% 
8 0,339511 22,59% 1,35% 0,00% 81,75% 83,04% 0,01% 
9 0,335203 3,66% 0,21% 0,00% 85,41% 83,24% 0,01% 
10 0,333319 0,21% 0,30% 0,00% 85,62% 83,54% 0,01% 
….        
138 0,10659 0,04% 0,02% 0,31% 95,65% 94,99% 85,17% 
139 0,106127 0,11% 0,03% 0,01% 95,76% 95,02% 85,18% 
140 0,105908 0,00% 0,03% 0,02% 95,76% 95,05% 85,20% 
….        
298 0,076572 0,00% 0,00% 0,01% 97,27% 97,39% 95,01% 
299 0,076538 0,01% 0,01% 0,00% 97,29% 97,40% 95,01% 
300 0,076465 0,00% 0,01% 0,00% 97,29% 97,41% 95,01% 
Tabella 4.39: risultati dell’analisi modale con i moduli elastici ridotti: masse modali 
partecipanti per ciascun modo con relativi periodi di vibrazione. 
Di seguito si riportano i primi cinque modi di vibrare  per l’edificio in esame. 
 
Figura 4.38: primo modo di vibrare della struttura (moto traslazionale lungo Y).                                           
T = 0,585027 s; Mx = 0,11%; MY = 35,36%; MZ = 0,00%. 
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Figura 4.39: secondo modo di vibrare della struttura (moto traslazionale lungo Y).                                           
T = 0,464222 s; Mx = 0,51%; MY = 8,19%; MZ = 0,00%. 
 
Figura 4.40: terzo modo di vibrare della struttura (moto traslazionale lungo X).                                           
T = 0,429655 s; Mx = 30,05%; MY = 0,56%; MZ = 0,00%. 
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Figura 4.41: quarto modo di vibrare della struttura (modo locale).                                           
T = 0,413942 s; Mx = 0,17%; MY = 1,12%; MZ = 0,00%. 
 
Figura 4.42: quinto modo di vibrare della struttura (moto torsionale).                                           
T = 0,40228 s; Mx = 28,20%; MY = 6,96%; MZ = 0,00%.
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Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
5.1 Verifiche degli elementi in muratura 
 
Tutte le verifiche degli elementi in muratura sono state condotte nell’ipotesi di 
conservazione delle sezioni piane e trascurando la resistenza a trazione per 
flessione del materiale. 
Su tutti gli elementi strutturali inseriti nel modello, come previsto dalla Normativa 
ai § 4.5.6 e 7.8.2.2, le verifiche di sicurezza sono da valutarsi nei confronti degli 
Stati Limite Ultimi (SLU) e degli Stati Limite di Salvaguardia della Vita (SLV). Il 
rispetto dei suddetti Stati Limite deve essere esteso non solo ai maschi murari e 
alle fasce di piano, ma anche agli orizzontamenti e alle strutture di copertura.  
Le verifiche risultano soddisfatte se:  
Ed ≤ Rd                           (5.1)  
dove:  
Ed = sollecitazione di progetto;  
Rd = resistenze dell’elemento. 
In fase di modellazione, si è reso necessario definire nel programma di calcolo dei 
“gruppi” in funzione della suddivisione della struttura in elementi strutturali in 
muratura (maschi e fasce), ciò al fine di ottenere valori significativi relativi ai 
singoli elementi da utilizzare per le verifiche di sicurezza. 
Sono stati individuati tanti gruppi quanti sono i maschi murari e le fasce di piano 
presenti nell’edificio. 
Eseguita l’analisi, il software impiegato fornisce, per gli elementi shell costituenti 
le pareti murarie, i valori delle tensioni normali e tangenziali per ogni nodo del 
modello agli elementi finiti (FEM); per ottenere il valore delle sollecitazioni di un 
maschio murario o di una fascia di piano rispetto ad una generica sezione, è stato 
quindi necessario individuare per ciascuno di essi dei piani di sezione (“section 
cut”) rispetto ai quali, integrando i valori puntuali delle tensioni, vengono fornite 
le sollecitazioni (N, V, M) agenti nel baricentro della sezione considerata. 
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Le section cut sono state inserite alle quote significative di ciascun maschio 
murario e di ciascuna fascia di piano (o trave in muratura). 
Per i maschi murari le section cut (orizzontali) considerate per le verifiche sono 
state disposte alle seguenti quote: 
- al piede, in corrispondenza del vincolo con il terreno; 
- in corrispondenza di tutti i solai (sopra e sotto); 
- in corrispondenza della mezzeria dei maschi per ciascun piano 
dell’edificio; 
Per le fasce di piano invece le section cut (verticali) considerate per le verifiche 
sono state disposte: 
- all’estremità delle fasce (appoggi); 
- in mezzeria. 
I maschi murari e le fasce di piano sono denominati da lettere dell'alfabeto (da A a 
S in direzione x) e da numeri (da 1 a 9 in direzione y). Ciascuna section cut è 
perciò definita dal nome (Filo x01, Filo x02, .., Filo y01, Filo y02,..,), del maschio 
murario o della fascia di piano e dalla rispettiva quota a cui essa si riferisce.  
Ogni section cut del maschio murario a cui essa è riferita in direzione “x” viene 
individuata da una sigla del tipo: 
M(1) - PT(2)  - Fx01(3)  - A(4) - h0,05(5) 
Viceversa in direzione “y” la sigla diventa: 
M(1) - PT(2)  - Fy01(3)  - 1(4) - h0,05(5) 
dove:  
(1) = denominazione: M = maschio;  
(2) = livello di riferimento: I = seminterrato, PT = piano terra, PP = piano primo; 
(3) = direzione dell’allineamento: Fx = filo in direzione x, Fy = filo in direzione y; 
(4) = sequenza progressiva: A,B,C…S = lungo l’asse x, 1,2,3…9 = lungo l’asse y;  
(5) = individuazione della quota a cui essa è posta. 
Per le fasce di piano la nomenclatura varia leggermente: si sostituisce la F di 
fascia alla voce (1), e alla voce (5) è riportata la disposizione prevista  per la 
section cut (1sx : estremo sinistro, 2c : mezzeria, 3dx : estremo destro).  
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Nella figura seguente (Fig. 5.1) viene riportata la pianta del piano terra con 
l’indicazione dei maschi murari oggetto di verifica; ai livelli inferiore e superiore 
è adottata la stessa nomenclatura.  
I maschi murari riportati per completezza in pianta senza retino al proprio interno 
(maschi della chiesa) non sono stati verificati; della chiesa abbiamo solamente 
analizzato i probabili meccanismi di collasso descritti nel capitolo seguente.  
I tratteggi in grigio chiaro indicano l’orditura dell’orizzontamento presente. 
 
Figura 5.1: pianta piano terra con indicazione dei maschi murari. 
Come previsto dalla Normativa nei paragrafi successivi per quanto riguarda i 
maschi murari e le fasce di piano sono state effettuate le seguenti verifiche:  
- pressoflessione nel piano del muro;  
- taglio per azioni nel piano del muro;  
- pressoflessione per carichi laterali (resistenza e stabilità fuori dal piano);  
- flessione e taglio per travi di accoppiamento in muratura (fasce di piano).  
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Verranno inoltre eseguite verifiche nei confronti:  
- degli elementi in cemento armato;  
- degli orizzontamenti piani;  
- degli elementi della copertura.  
5.1.1 Resistenze di progetto 
 
In caso di analisi lineare, al fine della verifica di sicurezza nei confronti dello stato 
limite ultimo, la resistenza di ogni elemento strutturale resistente al sisma deve 
risultare maggiore della sollecitazione agente per ciascuna delle seguenti modalità 
di collasso: pressoflessione nel piano, taglio nel piano, pressoflessione fuori piano. 
Le resistenze di progetto24 impiegate, rispettivamente, per le verifiche a 
pressoflessione nel piano e fuori piano (fd) e a taglio (fvd)  per gli edifici esistenti 
valgono: 
(F =  (
¬  · f                                                                                                                        (5.2) 
(­F =  (­
¬  · f                                                                                                                       (5.3) 
dove: 
fk=fm: è la resistenza caratteristica a compressione della muratura per edifici 
esistenti pari al valore medio fornito dalla tabella C8A.2.1 C.M. 2/2/2009 
n. 617; 
fvk: è la resistenza caratteristica a taglio della muratura in presenza delle 
effettive tensioni di compressione valutata con: 
(­
 =  (­
 +  0,4 ·                                                                                                          (5.4) 
fvk0=τ0: è la resistenza caratteristica a compressione della muratura per edifici 
esistenti pari al valore medio fornito dalla tabella C8A.2.1 C.M. 2/2/2009 
n. 617; 
σn: è la tensione normale media dovuta ai carichi verticali agenti sulla 
sezione di verifica; 
                                                           
24 § 4.5.6.1 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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FC=1,2  è il fattore di confidenza per un livello di conoscenza LC2; 
γM: è il coefficiente parziale di sicurezza sulla resistenza a compressione 
della muratura, comprensivo delle incertezze di modello e di geometria, 
fornito dalla Tab. 4.5.II, in funzione delle classi di esecuzione e a 
seconda che gli elementi resistenti utilizzati siano di categoria I o di 
categoria II25. 
Il coefficiente parziale di sicurezza da utilizzare per le verifiche alle azioni 
sismiche di strutture in muratura è pari a 226; per le verifiche ai carichi verticali 
poiché in normativa nulla è menzionato in merito a costruzioni esistenti, 
adottiamo le prescrizioni valide per edifici di nuova costruzione assumendo le 
condizioni più cautelative (classe di esecuzione II27 e muratura con elementi 
resistenti di categoria II28 con ogni tipo di malta) scegliendo un coefficiente 
parziale di sicurezza γM pari a 3. 
Per le verifiche a taglio è stato trascurato il contributo benefico degli sforzi di 
compressione; non sempre infatti, la sezione risulta interamente compressa, 
soprattutto in presenza di azioni sismiche. Inoltre sarebbe necessario verificare 
che: 
(­
 ≤  (a
        e comunque < 1,5 Mpa                                                                   (5.5) 
nel caso in esame, trattandosi di una costruzione esistente, non si conosce il valore 
della resistenza caratteristica a compressione degli elementi in direzione della 
forza (fbk). 
                                                           
25 § 11.10.1 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
 
26 § 7.8.1.1 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
 
27 Classe di esecuzione 2: quando la supervisione del lavoro è affidata a personale qualificato e 
con esperienza, sia dipendente che indipendente dell'impresa esecutrice (rispettivamente 
capocantiere e direttore dei lavori).  
Classe di esecuzione 1: quando oltre ai controlli di cui sopra, sono effettuati sia il controllo in loco 
delle proprietà della malta e del calcestruzzo, sia il dosaggio dei componenti della malta “a 
volume” con l'uso di opportuni contenitori di misura, oltre al controllo delle operazioni di 
miscelazione o uso di malta premiscelata certificata dal produttore. 
28 Categoria I: elementi resistenti sottoposti a controllo statistico, eseguito in conformità con la 
serie di norme UNI EN 771, che fornisce la resistenza caratteristica dichiarata a compressione 
riferita al frattile 5%. 
Categoria II: gli elementi resistenti non soddisfano i criteri sopra citati. 
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Come mostrato al § 3.5.1 della presente tesi, nella figura 3.42 del piano 
seminterrato, la muratura in pietrame disordinata (SV.1) presente in soli tre 
maschi murari, ricopre una minima quantità della restante muratura in pietra 
presente nella totalità dell’involucro edilizio; di conseguenza per comodità e per 
semplicità, sia nel modello di calcolo che nelle verifiche svolte su foglio di 
calcolo excel, abbiamo fatto riferimento alla sola muratura a conci sbozzati (SV.2).   
Nella tabella di seguito (Tab. 5.1) sono riportati i valori delle resistenze di 
progetto, che verranno utilizzati nelle verifiche degli elementi strutturali ad azioni 
sismiche e ad azioni verticali, per ogni tipologia di muratura presente. 
 
Tipo di muratura fk = fm [KN/m2] 
fd (S) 
[KN/m2] 
fd (V) 
[KN/m2] 
fvk = fvk0 
[KN/m2] 
fvd (S) 
[KN/m2] 
fvd (V) 
[KN/m2] 
Muratura a conci 
sbozzati e buona 
malta 
3500 1458,33 972,22 60,2 25,08 16,72 
Muratura a conci 
sbozzati, buona malta 
e nucleo ampio 
2800 1166,67 777,78 48,16 20,07 13,38 
Muratura a conci 
sbozzati, buona malta 
e listatura 
4200 1750 1166,67 72,24 30,1 20,07 
Muratura a conci 
sbozzati, buona malta, 
listatura e nucleo 
ampio 
3360 1400 933,33 57,79 24,08 16,05 
Muratura in mattoni 
pieni e buona malta 4800 2000 1333,33 114 47,5 31,67 
Tabella 5.1: resistenze di progetto per le varie tipologie di muratura presenti nell’edificio per le 
verifiche ad azioni verticali (V) e ad azioni sismiche (S). 
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5.1.2 Verifica a pressoflessione nel piano 
 
La verifica a pressoflessione di una sezione di un elemento strutturale si effettua 
confrontando il momento agente di calcolo Md con il momento ultimo resistente  
Mu calcolato assumendo la muratura non reagente a trazione ed una opportuna 
distribuzione non lineare delle compressioni. 
La verifica risulta soddisfatta quando: 
¶F ≤  ¶                                                                                                                         (5.6) 
dove: 
Md: è il momento agente di calcolo nel piano della sezione considerata; 
Mu: è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione. 
Nel caso di una sezione rettangolare tale momento ultimo può essere calcolato 
come: 
¶ = #3%  · · ·  ¸¹% &  ·  #1 −  ¸¹,61 · º»&                                                                         (5.7) 
dove: 
l: è la lunghezza complessiva della parete (inclusiva della zona tesa); 
t: è lo spessore della zona compressa della parete; 
σ0: è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione 
(σ0=Nd/(l·t), con Nd forza assiale agente positiva se di compressione). Se 
Nd è di trazione Mu = 0; 
fd: è la resistenza a compressione di calcolo della muratura definita nella 
tabella 5.1 del precedente paragrafo. 
Per ciascun piano di sezione, prendendo in esame tutte le combinazioni di carico è 
stato determinato il momento ultimo considerando tra tutte le quattro 
combinazioni di carico che massimizzano e minimizzano una volta lo sforzo 
assiale di compressione e una volta il momento effettivo di calcolo. 
L’effetto dello sforzo assiale Nd è stabilizzante per la muratura fino ad un certo 
valore oltre il quale la compressione nel pannello risulta eccessiva: 
?F = 0,85 ·  (F  · 3 · ·                                                                                                   (5.8) 
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Oltre tale valore il momento ultimo comincia a decrescere fino ad assumere valori 
negativi; un valore negativo non ha però alcun significato in quanto la sezione è 
omogenea, quindi in questa situazione la verifica è da considerarsi non 
soddisfatta. Essendo una verifica a pressoflessione la combinazione più gravosa 
andrà valutata di volta in volta in base ai rapporti Nd - Md. Le verifiche per 
l’azione sismica sono state effettuate per ogni direzione principale orizzontale e 
anche per la direzione verticale del sisma; le verifiche relative ai carichi statici 
sono state effettuate per ogni possibile combinazione fondamentale che si ottiene 
combinando le varie azioni che agiscono sulla struttura. 
5.1.3 Verifica a taglio nel piano 
 
Conformemente a quanto specificato nel § C8.7.1.5 della circolare applicativa 
n°617/2009, per gli edifici esistenti in muratura, la resistenza a taglio di calcolo 
per azioni nel piano di un pannello in muratura potrà essere calcolata con un 
criterio di rottura per fessurazione diagonale o con un criterio di scorrimento.  
La verifica viene di conseguenza condotta considerando per ciascun maschio 
murario il valore minimo del taglio resistente ottenuto secondo i due criteri di 
rottura prima citati. 
La verifica si effettua confrontando il taglio resistente Vt dell’elemento strutturale 
in esame con il taglio sollecitante Vd e si ritiene soddisfatta qualora quest’ultimo 
rispetti la seguente relazione: 
F ≤  A                                                                                                                            (5.9) 
5.1.3.1 Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
 
Nel caso di muratura irregolare o caratterizzata da blocchi non particolarmente 
resistenti, la resistenza a taglio di calcolo per azioni nel piano di un pannello in 
muratura potrà essere calcolata con la seguente relazione: 
A =  3 · · ·  1,5 · F7  · ¼1 +  1,5 ·  F =  3 · · ·  (AF7  · ¼1 +  (AF                    (5.10) 
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dove: 
l: è la lunghezza del pannello; 
t: è lo spessore del pannello; 
σ0: è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione 
(σ0=Nd/(l·t), con Nd forza assiale agente, positiva se di compressione); 
ftd e τ0d: sono rispettivamente, i valori di calcolo della resistenza a trazione per 
fessurazione diagonale e della corrispondente resistenza a taglio di 
riferimento della muratura (ft = 1,5 · τ0); 
b: è un coefficiente correttivo legato alla distribuzione degli sforzi sulla 
sezione, dipendente dalla snellezza della parete. Si può assumere b = h/l, 
comunque non superiore a 1,5 e non inferiore a 1, dove h è l’altezza del 
pannello. 
 
5.1.3.2 Verifica a taglio scorrimento 
 
La verifica a taglio per scorrimento corrisponde al meccanismo di rottura che si 
manifesta con scorrimento relativo tra le due parti in cui si può suddividere il 
pannello; tale fenomeno in genere si manifesta attraverso i giunti di malta. 
La resistenza a taglio di ciascun elemento strutturale è valutata per mezzo della 
relazione seguente: 
A =  3′  · · ·  (­F                                                                                                            (5.11) 
dove: 
t: è lo spessore della parete; 
fvd =fvk/γM: è la resistenza di progetto da impiegare nelle verifiche, definita al       
§ 4.5.6.1 del D.M. 14/01/2008 (fvk = fvk0 + 0,4·σn) in cui la tensione 
normale media σn è valutata con riferimento alla parte compressa della 
sezione (σn = Nd/(l’·t);  
l’: è la lunghezza della parte compressa della parete che nel caso di 
distribuzione lineare delle compressioni risulta essere determinata 
differentemente secondo le due seguenti possibilità: 
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a) la sezione è interamente compressa 
3′ = 3      ½¾	   ¾ <  36 (¦ = ?F ¿4·¾	4$ $3 4Àkk¿À3À Á′¿4¾	h¿$)                            (5.12) 
b) la sezione è parzializzata (Fig. 5.2) 
3′ = 3 · '3 2 − ¾)      ½¾	   ¾ >  36 (¦ = ?F ¾·¾	4$ $3 4Àkk¿À3À Á′¿4¾	h¿$)        (5.13) 
 
Figura 5.2: valutazione della sezione reagente l’=lc nel caso di distribuzione lineare delle 
compressioni (sezione parzializzata). 
5.1.4 Verifica a pressoflessione fuori dal piano 
 
I maschi murari  sono soggetti a pressoflessione fuori dal proprio piano quando 
sono sollecitati da carichi laterali e quando sono presenti eccentricità dello sforzo 
assiale. 
Per questo tipo di verifica vengono di seguito riportate due trattazioni. 
5.1.4.1 Verifica a pressoflessione fuori dal piano per carichi verticali 
 
Per la verifica a pressoflessione fuori dal piano per carichi laterali si adotta un 
metodo semplificato basato sull'ipotesi di articolazione completa alle estremità 
degli elementi strutturali. La verifica viene condotta in termini di confronti fra 
sforzi normali: 
?F ≤  ?,jqF                                                                                                                  (5.14) 
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dove: 
Nd: è lo sforzo normale di calcolo proveniente dall’analisi; 
Nu,rid: è lo sforzo normale ultimo ridotto, che può essere calcolato come: 
?,jqF = Â ·  (F,jqF                                                                                                       (5.15) 
A: è l’area dell’elemento strutturale considerato; 
fd,rid: è la resistenza unitaria di progetto ridotta, valutata nel seguente modo: 
(F,jqF = Ã ·  (F                                                                                                              (5.16) 
φ: è il coefficiente di riduzione della resistenza del materiale. 
 
Il coefficiente di riduzione φ dipende dalla snellezza convenzionale λ della parete 
e dal coefficiente di eccentricità m ed è fornito dalla normativa in forma tabellare 
(tabella. 5.2).  
Per i valori non contemplati dalla tabella è ammessa l’interpolazione lineare. 
Snellezza λ Coefficiente di eccentricità m = 6 e/t 
 0 0,5 1,0 1,5 2,0 
0 1,00 0,74 0,59 0,44 0,33 
5 0,97 0,71 0,55 0,39 0,27 
10 0,86 0,61 0,45 0,27 0,16 
15 0,69 0,48 0,32 0,17  
20 0,53 0,36 0,23   
Tabella 5.2: valori del coefficiente φ al variare della snellezza convenzionale λ e del coefficiente 
di eccentricità m con l’ipotesi della articolazione (a cerniera). 
La snellezza convenzionale λ della parete è funzione dell'altezza di piano h, dello 
spessore del maschio murario t e dell'efficacia del vincolo fornito dai muri 
ortogonali: 
Ä = h· =  b · ℎ·                                                                                                            (5.17) 
dove: 
h0: è la lunghezza di libera inflessione del muro; 
ρ: è il fattore che tiene conto dell’efficacia del vincolo fornito dai muri 
ortogonali. 
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Il fattore ρ assume il valore 1 per muro isolato, e i valori indicati nella tabella 5.3, 
quando il muro non ha aperture ed è irrigidito con efficace vincolo da due muri 
trasversali di spessore non inferiore a 200 mm, e di lunghezza l non inferiore a 
0,3h, posti ad interasse a (Fig. 5.3). 
 
Figura 5.3: irrigidimento di un maschio murario fuori dal piano. 
 
h/a ρ 
h/a ≤ 0,5 1 
0,5< h/a ≤ 1 3/2 –h/a 
1< h/a  1/[1+(h/a)2] 
Tabella 5.3: valori del fattore laterale di vincolo. 
 
Se un muro trasversale ha aperture, si ritiene convenzionalmente che la sua 
funzione di irrigidimento possa essere espletata quando lo stipite delle aperture 
disti dalla superficie del muro irrigidito almeno 1/5 dell’altezza del muro stesso; 
in caso contrario si assume ρ = 1.  
Nella lunghezza l del muro di irrigidimento si intende compresa anche metà dello 
spessore del muro irrigidito. 
Nella presente tesi, quasi tutti i setti murari presentano un coefficiente ρ unitario.  
Il coefficiente di eccentricità m è definito dalla relazione: 
u =  6 · e·                                                                                                                      (5.18) 
dove: 
e: è l’eccentricità totale; 
t: è lo spessore del muro. 
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Le eccentricità dei carichi verticali sullo spessore della muratura sono dovute alle 
eccentricità totali dei carichi verticali, alle tolleranze di esecuzione ed alle azioni 
orizzontali.  
Esse possono essere determinate convenzionalmente con i criteri che seguono. 
a) eccentricità totale dei carichi verticali: 
¾, =  ?  · d? +  ∑ ?%  ;           ¾,% =  ∑ ?%  · d%? +  ∑ ?%                                                          (5.19) 
dove: 
es1: eccentricità della risultante dei carichi trasmessi dai muri dei piani 
superiori rispetto al piano medio del muro da verificare; 
es2: eccentricità delle reazioni di appoggio dei solai soprastanti la sezione di 
verifica; 
N1: carico trasmesso dal muro sovrastante supposto centrato rispetto al muro 
stesso; 
N2: reazione di appoggio dei solai sovrastanti il muro da verificare; 
d1: eccentricità di N1 rispetto al piano medio del muro da verificare; 
d2: eccentricità di N2 rispetto al piano medio del muro da verificare. 
¾, =  ¾, + ¾,%                                                                                                              (5.20) 
b) eccentricità dovuta a tolleranze di esecuzione, ea. 
 
Considerate le tolleranze morfologiche e dimensionali connesse alle tecnologie di 
esecuzione degli edifici in muratura si deve tenere di conto di una eccentricità ea 
che è assunta almeno uguale a: 
¾* =  ℎ200                                                                                                                      (5.21) 
dove: 
h: altezza interna di piano. 
c) eccentricità ev dovuta alle azioni orizzontali considerate agenti in direzione  
normale al piano della muratura: 
¾ =  ¶?                                                                                                                        (5.22) 
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dove: 
MV: è il massimo momento flettente (fuori dal piano) dovuto alle azioni 
orizzontali; 
N: è lo sforzo normale nella relativa sezione di verifica. 
 
Nel caso in esame, considerando il maschio murario incernierato al livello dei 
solai (ipotesi di articolazione completa) si ha: 
¶ =  §q  ∙  B ∙ ÇÈ8                                                                                                       (5.23) 
dove: 
γQi = 1,5:   è il coefficiente parziale di sicurezza che massimizza il vento; 
qV:  è il carico distribuito dovuto alla pressione del vento; 
h:  altezza interna di piano. 
 
Le eccentricità es,ea,ev vanno convenzionalmente combinate tra di loro secondo le 
due espressioni: 
¾ =  ¾ =  |¾,| + ¾*   ≤ 0,33 · ·             ¾h¿À4¿ Á¿ ¾·	¾u¿·à                       (5.24) 
¾ =  ¾% =  ¾2 + |¾|   ≤ 0,33 · ·             ¾h¿À4¿ ÁÀc¾ ¶ è u$¿uÀ         (5.25) 
L’eccentricità di calcolo e non può comunque essere assunta inferiore ad ea. 
5.1.4.2 Verifica a pressoflessione fuori dal piano per azioni sismiche 
 
La verifica viene condotta come nel caso degli elementi secondari29, valutando il 
comportamento del pannello murario nell'ipotesi di articolazione completa alle 
estremità degli elementi strutturali (cerniera alle due estremità e lati liberi).  
Secondo quanto riportato al §7.8.1.5.2 del D.M. 14/01/2008, le verifiche fuori 
piano dei maschi murari possono essere effettuate adottando le forze equivalenti 
indicate al §7.2.3 del D.M. 14/01/2008 per gli elementi non strutturali, assumendo 
un fattore di struttura qa pari a 3. Più precisamente, l’azione sismica ortogonale 
                                                           
29 § 7.2.3 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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alla parete può essere rappresentata da una forza orizzontale distribuita, pari a 
SaγI/qa volte il peso della parete nonché da forze orizzontali concentrate pari a 
SaγI/qa volte il peso trasmesso dagli orizzontamenti che si appoggiano sulla parete, 
qualora queste forze non siano efficacemente trasmesse a muri trasversali disposti 
parallelamente alla direzione del sisma. Per le pareti resistenti al sisma, che 
rispettano i limiti di tabella 5.4, si può assumere che il periodo Ta indicato al 
§7.2.3 del D.M. 14/01/2008 sia pari a 0. Per pareti con caratteristiche diverse, la 
verifica fuori piano va comunque condotta valutando, anche in forma 
approssimata, il valore di Ta.  
Tipologie costruttive tmin (λ=h0/t)max (l/h’)min 
Muratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra 
squadrata 300 mm 10 0,5 
Muratura ordinaria, realizzata con elementi artificiali 240 mm 12 0,4 
Muratura armata, realizzata con elementi artificiali 240 mm 15 Qualsiasi 
Muratura ordinaria, realizzata con elementi in pietra 
squadrata, in siti ricadenti in zona 3 e 4 240 mm 12 0,3 
Muratura realizzata con elementi artificiali semipieni, in 
siti ricadenti in zona 4 200 mm 20 0,3 
Muratura realizzata con elementi artificiali pieni, in siti 
ricadenti in zona 4 150 mm 20 0,3 
Tabella 5.4: requisiti geometrici delle pareti resistenti al sisma. 
 
Gli effetti dell’azione sismica sugli elementi costruttivi senza funzione strutturale 
possono essere valutati applicando agli elementi detti una forza orizzontale Fa 
definita come segue: 
* = (K*  ·  Ë*) B*                                                                                                           (5.26) 
dove: 
Fa: è la forza sismica orizzontale agente al centro di massa dell’elemento non 
strutturale nella direzione più sfavorevole; 
Wa: è il peso dell’elemento; 
qa: è il fattore di struttura dell’elemento (assunto pari a 3); 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
 
 
167 
 
Sa: è l’accelerazione massima, adimensionalizzata rispetto a quella di gravità, 
che l’elemento strutturale subisce durante il sisma e corrisponde allo stato 
limite in esame: 
K* = Ì ·  K ·   w 3 · (1 + Í / Î1 +  (1 −  ¢* / ¢)% −  0,5y  ≥  Ì ·  K                                       (5.27) 
dove: 
α: è il rapporto tra l’accelerazione massima del terreno ag su sottosuolo tipo 
A da considerare nello stato limite in esame, e l’accelerazione di gravità g; 
S: è il coefficiente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle 
condizioni topografiche; 
Ta: è il periodo fondamentale di vibrazione dell’elemento non strutturale; 
T1: è il periodo fondamentale di vibrazione della costruzione nella direzione 
considerata; 
Z: è la quota del baricentro dell’elemento non strutturale misurata a partire 
dal piano di fondazione; 
H: è l’altezza della costruzione misurata a partire dal piano di fondazione. 
Poiché le pareti oggetto di studio non rispettano i requisiti indicati in tabella 5.4, 
nell’ipotesi in cui il setto murario sia schematizzato come trave ad asse verticale, 
incernierata agli estremi e soggetta al proprio sforzo normale (Fig. 5.4), il periodo 
fondamentale di vibrazione è il seguente: 
¢* =  2 ·  ÏÐ                                                                                                                    (5.28) 
dove: 
ω1: è la prima pulsazione del modello, fornita dalla seguente relazione: 
Ð =  Ï%ℎ%  ·  ¼w · Ñu  ·  '1 −  ??ÒjqA)y                                                                      (5.29) 
dove: 
E: modulo di elasticità del materiale; 
J: momento d’inerzia della sezione del muro (che per sezione rettangolare 
vale l·t3/12); 
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m: massa per unità di lunghezza del maschio murario pari a Ó · Ôd , con γ peso 
specifico del materiale, A area della sezione orizzontale (= l · t) e g 
accelerazione di gravità; 
?ÒjqA =  Ï%  ·   · Ñℎ%                                                                                                      (5.30) 
h: altezza del pannello. 
 
Figura 5.4: schema della completa articolazione (pannello incernierato alle due estremità). 
 
Noto il periodo fondamentale di vibrazione Ta, attraverso l’ausilio della relazione 
5.26 ci determiniamo la forza sismica Fa, quindi il carico distribuito funzione di 
essa p = Fa/h ed infine il momento sollecitante Md nel seguente modo: 
¶F =  ¦ · ℎ%8                                                                                                                 (5.31) 
La verifica viene condotta solo nella sezione di mezzeria, nella quale essendo il 
maschio murario supposto libero ai lati, incernierato agli appoggi e soggetto ad un 
carico uniformemente distribuito lungo di esso, il momento flettente sollecitante 
sarà massimo. 
La verifica consiste nel controllare che: 
¶F ≤  ¶                                                                                                                       (5.32) 
dove: 
Md: è il momento agente di calcolo fuori dal piano della sezione considerata; 
Mu: è il momento corrispondente al collasso per pressoflessione. 
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Come esplicitato in normativa il valore del momento di collasso per azioni 
perpendicolari al piano della parete è calcolato assumendo un diagramma delle 
compressioni rettangolare, un valore della resistenza pari a 0,85fd e trascurando la 
resistenza a trazione della muratura. 
Conformemente a quanto riportato in letteratura, il momento ultimo può essere 
calcolato da considerazioni di equilibrio come: 
¶ = #·%  · 3 ·  2 &  ·  '1 −  0,85 ·  (F)                                                                (5.33) 
dove: 
l: è la lunghezza complessiva della parete (inclusiva della zona tesa); 
t: è lo spessore della zona compressa della parete; 
σ0: è la tensione normale media, riferita all’area totale della sezione 
(σ0=Nd/(l·t), con Nd forza assiale agente positiva se di compressione). Se 
Nd è di trazione Mu = 0; 
fd: è la resistenza a compressione di calcolo della muratura definita nella 
tabella 5.1 vista prima. 
5.1.5 Verifica delle travi in muratura 
 
Come specificato al § 7.8.2.2.4 del D.M. 14/01/2008 la verifica di travi di 
accoppiamento in muratura ordinaria, in presenza di azione assiale orizzontale 
nota, è stata effettuata in analogia a quanto previsto per i pannelli murari verticali. 
Qualora l’azione assiale non sia nota dal modello di calcolo (ad es. quando 
l’analisi è svolta su modelli a telaio con l’ipotesi di solai infinitamente rigidi nel 
piano), ma siano presenti, in prossimità della trave in muratura, elementi 
orizzontali dotati di resistenza a trazione (catene, cordoli), i valori delle resistenze 
possono essere assunti non superiori ai valori di seguito riportati ed associati ai 
meccanismi di rottura per taglio o per pressoflessione. 
La resistenza a taglio Vt di travi di accoppiamento in muratura ordinaria in 
presenza di un cordolo di piano o di un architrave resistente a flessione 
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efficacemente ammorsato alle estremità, può essere calcolata in modo 
semplificato come: A = ℎ ·  · ∙  (­F                                                                                                          (5.34) 
dove: 
h: è l’altezza della sezione della trave; 
fvd0: è la resistenza di calcolo a taglio in assenza di compressione. 
Il massimo momento resistente, associato al meccanismo di pressoflessione, 
sempre in presenza di elementi orizzontali resistenti a trazione in grado di 
equilibrare una compressione orizzontale nelle travi in muratura, può essere 
valutato come: 
¶ = Î@  ·  ℎ2  ∙  w 1 −  Î@0,85 ·  (ÇF  ∙ ℎ ∙ ·y                                                                      (5.35) 
dove: 
Hp: è il minimo tra la resistenza a trazione dell’elemento teso disposto 
orizzontalmente ed il valore 0,4 · fhd · h · t; 
fhd: è la resistenza di calcolo a compressione della muratura in direzione 
orizzontale. La resistenza a compressione in direzione orizzontale dei 
mattoni pieni è stata assunta pari al 50% di quella in direzione verticale, 
come desunto da alcune schede tecniche, o da altri programmi di calcolo; 
a tale valore potremo anche risalire utilizzando la tabella 11.10.V delle 
NTC 2008 al § 11.10.3.1.2 (valida per le nuove costruzioni), 
interpolando la resistenza caratteristica a compressione fbk dell’elemento 
con la malta tipo M5 (la minima ammessa in zona sismica). 
La resistenza a taglio, associata a tale meccanismo, può essere calcolata come: 
@ = 2 ∙  ¶3                                                                                                                  (5.36) 
dove: 
l: è la luce libera della trave in muratura. 
Il valore della resistenza a taglio (Vu) per l’elemento trave in muratura ordinaria è 
assunto pari al minimo tra Vt e Vp. 
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Per poter calcolare il valore del parametro Hp è necessario stabilire la resistenza a 
trazione dell’elemento teso disposto orizzontalmente, in questo caso i cordoli di 
piano. Si fa riferimento alla sola area delle barre in acciaio per l’ipotesi di 
calcestruzzo non resistente a trazione. 
Poiché non è stato possibile effettuare delle indagini sulle reali caratteristiche 
meccaniche dei materiali si fa riferimento a quelle fissate dalle norme in vigore 
all’epoca della ristrutturazione della costruzione30.  
In particolare il D.M. del 10/01/1907 n.8 fissava due tipi di barre lisce: 
- Feb 22 k con fyk = 220 N/mm2. 
- Feb 32 k con fyk = 320 N/mm2. 
Per il caso studio in via cautelativa ipotizziamo che nella sezione del cordolo di 
piano siano presenti un totale di 4 barre di acciaio Feb 22 k di diametro ϕ 16 mm, 
disposte nei quattro spigoli della sezione. 
Per le caratteristiche dei materiali si fa riferimento al §8.7.2 delle NTC 2008, per 
cui si distinguono i meccanismi “duttili” da quelli “fragili”. Le caratteristiche dei 
materiali saranno date dalle espressioni: 
(F = (
¬  ·  f                ½¾	 u¾kk$4¿u¿ (	$¡¿3¿                                                (5.37) 
(F = (
 f                         ½¾	 u¾kk$4¿u¿ Á··¿3¿                                                 (5.38) 
Nel caso in esame la rottura avviene per snervamento dell’acciaio, per cui, 
essendo una rottura di tipo duttile, assumendo un fattore di confidenza FC =1,2, la 
resistenza caratteristica allo snervamento risulta: 
fyd = 183,33 N/mm2 
L’area totale delle armature ipotizzate nel cordolo As è 804,25 mm2, per cui la 
resistenza a trazione del cordolo Nt risulta pari a: 
Nt = As · fyd = 147,44 KN 
Tale valore, per determinare il momento ultimo resistente, va confrontato con il 
valore 0,4·fhd·h·t (dipendente dalle caratteristiche della muratura).  
                                                           
30 D.M 10/01/1907 n.8 
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5.2 Risultati delle verifiche sugli elementi in muratura 
 
Le verifiche degli elementi in muratura (maschi murari e fasce di piano) sono 
state condotte sia nei confronti delle azioni statiche (SLU) sia di quelle sismiche 
(SLV).  
5.2.1 Verifiche allo Stato Limite Ultimo 
 
5.2.1.1 Verifica a pressoflessione nel piano - Maschi murari  
 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.5), uno stralcio del foglio di 
calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; per 
questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLU 
t l Nd σ0 fd Mu Md Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 1036,53 454,30 972,22 858,74 59,90 SI 0,070 
Nmin 0,62 3,68 980,34 429,67 972,22 865,95 50,28 SI 0,058 
Mmax 0,62 3,68 986,70 432,46 972,22 865,44 71,34 SI 0,082 
Mmin 0,62 3,68 986,68 432,45 972,22 865,44 1,27 SI 0,002 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 910,51 399,07 972,22 866,31 71,09 SI 0,082 
Nmin 0,62 3,68 854,32 374,44 972,22 859,70 61,65 SI 0,072 
Mmax 0,62 3,68 862,18 377,88 972,22 860,99 73,12 SI 0,085 
Mmin 0,62 3,68 860,66 377,22 972,22 860,75 48,26 SI 0,056 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 784,49 343,83 972,22 842,88 82,29 SI 0,098 
Nmin 0,62 3,68 728,30 319,21 972,22 822,45 73,02 SI 0,089 
Mmax 0,62 3,68 732,40 321,00 972,22 824,15 97,68 SI 0,119 
Mmin 0,62 3,68 728,30 319,21 972,22 822,45 73,02 SI 0,089 
Tabella 5.5: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Nelle figure 5.5-5.7 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi. In queste il tratteggio al piano seminterrato indica la zona non 
rilevata, mentre ai piani superiori la parte a nord in grigio senza retini indica la 
chiesa della quale si sono studiati i soli meccanismi di collasso locali. 
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Figura 5.5: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.6: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano terra nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.7: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano primo nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.8), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano SLU, per i vari piani. 
 
Figura 5.8: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano dei maschi 
murari, nel caso di carichi statici (SLU). 
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5.2.1.2 Verifica a taglio nel piano - Maschi murari  
 
Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.6), uno stralcio del foglio di 
calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; per 
questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLU 
t l Nd σ0 τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 1036,53 454,30 16,722 209,25 -7,785 SI 0,037 
Nmin 0,62 3,68 980,34 429,67 16,722 203,81 -7,868 SI 0,039 
Vmax 0,62 3,68 986,70 432,46 16,722 204,43 -3,103 SI 0,015 
Vmin 0,62 3,68 986,68 432,45 16,722 204,43 -25,247 SI 0,124 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 910,51 399,07 16,722 196,83 -7,785 SI 0,040 
Nmin 0,62 3,68 854,32 374,44 16,722 191,03 -7,868 SI 0,041 
Vmax 0,62 3,68 860,68 377,23 16,722 191,69 -3,103 SI 0,016 
Vmin 0,62 3,68 860,66 377,22 16,722 191,69 -25,247 SI 0,132 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 784,49 343,83 16,722 183,57 -7,785 SI 0,042 
Nmin 0,62 3,68 728,30 319,21 16,722 177,33 -7,868 SI 0,044 
Vmax 0,62 3,68 734,66 321,99 16,722 178,05 -3,103 SI 0,017 
Vmin 0,62 3,68 734,64 321,99 16,722 178,05 -25,247 SI 0,142 
Tabella 5.6: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (fessurazione diagonale) - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.1, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.9), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (fessurazione diagonale), per i vari piani. 
 
Figura 5.9: andamento piano per piano della verifica a taglio per fessurazione diagonale dei 
maschi murari, nel caso di carichi statici (SLU). 
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Verifica a taglio per taglio scorrimento 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.7), uno stralcio del foglio di 
calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; per 
questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLU 
t l’ Nd σn τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 1036,53 454,30 16,722 153,32 -7,785 SI 0,051 
Nmin 0,62 3,68 980,34 429,67 16,722 147,08 -7,868 SI 0,054 
Vmax 0,62 3,68 986,70 432,46 16,722 147,79 -3,103 SI 0,021 
Vmin 0,62 3,68 986,68 432,45 16,722 147,78 -25,247 SI 0,171 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 910,51 399,07 16,722 139,32 -7,785 SI 0,056 
Nmin 0,62 3,68 854,32 374,44 16,722 133,08 -7,868 SI 0,059 
Vmax 0,62 3,68 860,68 377,23 16,722 133,78 -3,103 SI 0,023 
Vmin 0,62 3,68 860,66 377,22 16,722 133,78 -25,247 SI 0,189 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 784,49 343,83 16,722 125,32 -7,785 SI 0,062 
Nmin 0,62 3,68 728,30 319,21 16,722 119,08 -7,868 SI 0,066 
Vmax 0,62 3,68 734,66 321,99 16,722 119,78 -3,103 SI 0,026 
Vmin 0,62 3,68 734,64 321,99 16,722 119,78 -25,247 SI 0,211 
Tabella 5.7: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (taglio scorrimento) - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.10), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (taglio scorrimento), per i vari piani. 
 
Figura 5.10: andamento piano per piano della verifica a taglio per taglio scorrimento dei 
maschi murari, nel caso di carichi statici (SLU). 
Nelle figure 5.11-5.13 si riporta per i maschi murari dei vari piani, l’indicazione in 
pianta dei risultati delle verifiche a taglio nel piano considerando la condizione 
più gravosa tra i due criteri di rottura esposti sopra. 
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Figura 5.11: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano seminterrato nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.12: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano terra nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.13: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano primo nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.14), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano SLU, per i vari piani. 
 
Figura 5.14: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano dei maschi murari, 
nel caso di carichi statici (SLU). 
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5.2.1.3 Verifica a pressoflessione fuori dal piano - Maschi murari  
 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.8), uno stralcio del foglio di 
calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; per 
questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione t l ea ev es Φ fd fd,rid · A Nd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [m] [m]  [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 0,62 3,68 0,02 0,00 0,056 0,588 972,22 1304,4 1036,5 SI 0,795 
5,9 0,62 3,68 0,02 0,007 0,053 0,704 972,22 1561,4 910,51 SI 0,583 
8,05 0,62 3,68 0,02 0,00 0,049 0,611 972,22 1355,8 784,49 SI 0,579 
Tabella 5.8: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione fuori dal piano - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.4.1, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Nd ed fd,rid ·A. 
Nelle figure 5.15-5.17 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi. In queste il tratteggio al piano seminterrato indica la zona non 
rilevata, mentre ai piani superiori la parte a nord in grigio senza retini indica la 
chiesa della quale si sono studiati i soli meccanismi di collasso locali. 
 
Figura 5.15: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.16: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano terra nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.17: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano primo nel caso di carichi statici (SLU). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.18), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano SLU, per i vari 
piani. 
 
Figura 5.18: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione fuori dal piano dei 
maschi murari, nel caso di carichi statici (SLU). 
A seguire si riporta un istogramma (Fig. 5.19), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati globali delle verifiche di resistenza agli Stati Limite Ultimi. 
 
Figura 5.19: risultati globali delle verifiche di resistenza sui maschi murari dell’edificio, nel 
caso di carichi statici (SLU). 
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Per quanto riguarda la verifica alla pressoflessione nel piano, il 95% dei maschi 
murari risulta avere esito positivo, la quasi totalità di quelli che non verificano 
sono disposti al piano primo e risultano essere in falso rispetto al piano 
sottostante, gli altri con esclusione del maschio M-I-Fx01-(C) al piano 
seminterrato del quale non conosciamo il reale spessore (ricade nella zona non 
rilevata) hanno dimensioni geometriche molto ridotte. 
La verifica a taglio risulta la più critica, circa il 22% dei maschi murari facenti 
parte dell’edificio oggetto di analisi risultano non verificati, lasciando perdere 
quelli che si trovano al piano seminterrato, dei quali non è possibile conoscere il 
reale spessore sia perché sono contro terra sia perché ricadono nella zona dove 
non è stato possibile effettuare il rilevo, gli altri  occupano posizioni un po’ sparse 
nell’edificio; al piano terra le condizioni più critiche ovvero quelle in cui il 
coefficiente di verifica ha il valore più alto, sono in corrispondenza del blocco in 
fuori sul quale prende posizione la terrazza al piano superiore e del quale si sono 
trascurati gli effetti (sicuramente vantaggiosi) dei due contrafforti che lo 
fiancheggiano, in corrispondenza del maschio murario su cui gravano le scale del 
liceo scientifico ed in cucina nei pressi del maschio al cui interno è presente la 
canna fumaria, la cui riduzione di spessore potrebbe essere poco cautelativa; al 
piano superiore le condizioni più critiche si trovano in corrispondenza sempre dei 
maschi in falso, a questi si aggiungono quelli in adiacenza alle scale che ci 
conducono al sottotetto, mentre la situazione più anomala la troviamo nella zona 
degli archivi in quanto due maschi murari contigui di medesime caratteristiche 
geometriche ed elementi su loro gravanti si trovano ad avere coefficienti di 
verifica totalmente diversi, questo è dovuto al fatto che al piano terra della chiesa 
sotto di essi vi è un’irregolarità nella disposizione dei setti in muratura che 
dividono le cappelle (l’ultima cappella ha una luce doppia rispetto alle altre).  
Per la verifica a pressoflessione fuori dal piano circa il 10% dei maschi murari 
analizzati risulta avere esito negativo, più della metà di questi si trovano al piano 
primo in corrispondenza del perimetro del chiostro interno, in quanto assumono 
un’elevata snellezza al cospetto di una riduzione dello spessore rispetto agli altri.  
La situazione è molto più critica per le fasce di piano analizzate di seguito. 
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5.2.1.4 Verifica a pressoflessione nel piano - Fasce di piano  
 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.9), uno stralcio del foglio di 
calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; per 
questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del piano 
terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd Mu Md Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 56 666,67 8,894 -0,612 SI 0,069 
Mmin 0,35 0,60 2,50 56 666,67 8,894 -9,890 NO 1,112 
centro 
Mmax 0,35 0,30 2,50 28 666,67 2,224 0,964 SI 0,433 
Mmin 0,35 0,30 2,50 28 666,67 2,224 -1,144 SI 0,515 
dx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 56 666,67 8,894 5,616 SI 0,631 
Mmin 0,35 0,60 2,50 56 666,67 8,894 -4,977 SI 0,560 
Tabella 5.9: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.20), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.20: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano delle fasce 
di piano, nel caso di carichi statici (SLU). 
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5.2.1.5 Verifica a taglio nel piano - Fasce di piano  
 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.10), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd fvd0 Vu Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 56 666,67 31,667 6,650 33,871 NO 5,093 
Vmin 0,35 0,60 2,50 56 666,67 31,667 6,650 6,168 NO 0,928 
centro 
Vmax 0,35 0,30 2,50 28 666,67 31,667 1,779 7,067 NO 3,973 
Vmin 0,35 0,30 2,50 28 666,67 31,667 1,779 -62,561 NO 35,17 
dx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 56 666,67 31,667 6,650 43,744 NO 6,578 
Vmin 0,35 0,60 2,50 56 666,67 31,667 6,650 -64,215 NO 9,656 
Tabella 5.10: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio nel piano - SLU. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.21), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.21: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano delle fasce di piano, 
nel caso di carichi statici (SLU). 
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5.2.2 Verifiche allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita 
 
5.2.2.1 Verifica a pressoflessione nel piano - Maschi murari  
Caso SLV X 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.11), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 fd Mu Md Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 Nmax 0,62 3,68 755,32 331,05 1458,33 1018,63 983,09 SI 0,9651 Nmin 0,62 3,68 666,84 292,27 1458,33 937,69 -933,42 SI 0,9954 
5,9 Nmax 0,62 3,68 653,71 286,52 1458,33 924,81 384,51 SI 0,4158 Nmin 0,62 3,68 575,50 252,23 1458,33 843,45 -298,29 SI 0,3537 
8,05 Nmax 0,62 3,68 551,86 241,87 1458,33 817,29 321,38 SI 0,3932 Nmin 0,62 3,68 484,40 212,31 1458,33 738,65 -198,64 SI 0,2689 
Tabella 5.11: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV X. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Nelle figure 5.22-5.24 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi.  
 
Figura 5.22: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.23: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.24: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.25), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano SLV X, per i vari piani. 
 
Figura 5.25: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano dei maschi 
murari, nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
Caso SLV Y 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.12), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 fd Mu Md Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 764,33 335,00 1458,33 1026,29 546,01 SI 0,5320 
Nmin 0,62 3,68 657,84 288,32 1458,33 928,88 -496,34 SI 0,5343 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 663,05 290,61 1458,33 934,00 204,18 SI 0,2186 
Nmin 0,62 3,68 566,16 248,14 1458,33 833,20 -117,97 SI 0,1416 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 561,46 246,08 1458,33 828,00 269,35 SI 0,3253 
Nmin 0,62 3,68 474,81 208,10 1458,33 726,97 -146,61 SI 0,2017 
Tabella 5.12: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV Y. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Nelle figure 5.26-5.28 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi.  
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Figura 5.26: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.27: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.28: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.29), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano SLV Y, per i vari piani. 
 
Figura 5.29: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano dei maschi 
murari, nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
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Caso SLV Z 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.13), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 fd Mu Md Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 816,34 357,79 1458,33 1068,51 392,35 SI 0,3672 
Nmin 0,62 3,68 605,83 265,53 1458,33 875,94 -342,67 SI 0,3912 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 707,14 309,93 1458,33 975,82 172,04 SI 0,1763 
Nmin 0,62 3,68 522,07 228,82 1458,33 783,29 -85,83 SI 0,1096 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 596,85 261,59 1458,33 866,45 178,51 SI 0,206 
Nmin 0,62 3,68 439,41 192,59 1458,33 682,91 -55,76 SI 0,0817 
Tabella 5.13: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV Z. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Nelle figure 5.30-5.32 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi.  
 
Figura 5.30: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.31: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.32: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione nel piano dei 
maschi murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.33), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano SLV Z, per i vari piani. 
 
Figura 5.33: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano dei maschi 
murari, nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
5.2.2.2 Verifica a taglio nel piano - Maschi murari 
 
Caso SLV X 
Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.14), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 755,32 331,05 25,083 224,75 297,48 NO 1,3236 
Nmin 0,62 3,68 666,84 292,27 25,083 212,60 -318,90 NO 1,4998 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 653,71 286,52 25,083 210,74 282,94 NO 1,3426 
Nmin 0,62 3,68 575,5 252,24 25,083 199,28 -304,30 NO 1,5271 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 551,86 241,88 25,083 195,69 264,21 NO 1,3502 
Nmin 0,62 3,68 484,4 212,31 25,083 185,05 -285,60 NO 1,5433 
Tabella 5.14: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (fessurazione diagonale) - SLV X. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.1, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.34), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (fessurazione diagonale), per i vari piani. 
 
Figura 5.34: andamento piano per piano della verifica a taglio per fessurazione diagonale dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
Verifica a taglio per taglio scorrimento 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.15), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l’ Nd σn τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 755,32 754,18 25,083 151,01 297,48 NO 1,9699 
Nmin 0,62 3,68 666,84 814,36 25,083 131,68 -318,86 NO 2,4214 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 653,71 286,52 25,083 166,18 282,94 NO 1,7026 
Nmin 0,62 3,68 575,50 252,24 25,083 153,15 -304,32 NO 1,9871 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 551,86 241,88 25,083 149,21 264,21 NO 1,7708 
Nmin 0,62 3,68 484,40 212,31 25,083 137,96 -285,59 NO 2,07 
Tabella 5.15: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (taglio scorrimento) - SLV X. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.35), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (taglio scorrimento), per i vari piani. 
 
Figura 5.35: andamento piano per piano della verifica a taglio per taglio scorrimento dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
Nelle figure 5.36-5.38 si riporta per i maschi murari dei vari piani, l’indicazione in 
pianta dei risultati delle verifiche a taglio nel piano considerando la condizione 
più gravosa tra i due criteri di rottura esposti sopra. 
 
Figura 5.36: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.37: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.38: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.39), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano SLV X, per i vari piani. 
 
Figura 5.39: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano dei maschi murari, 
nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
Caso SLV Y 
Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.16), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 764,33 335,00 25,083 225,95 170,99 SI 0,7568 
Nmin 0,62 3,68 657,84 288,32 25,083 211,32 -192,40 SI 0,9103 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 663,05 290,61 25,083 212,06 164,31 SI 0,7748 
Nmin 0,62 3,68 566,16 248,14 25,083 197,87 -185,70 SI 0,9385 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 561,46 246,08 25,083 197,15 155,55 SI 0,789 
Nmin 0,62 3,68 474,81 208,10 25,083 183,48 -176,90 SI 0,9643 
Tabella 5.16: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (fessurazione diagonale) - SLV Y. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.1, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.40), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (fessurazione diagonale), per i vari piani. 
 
Figura 5.40: andamento piano per piano della verifica a taglio per fessurazione diagonale dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
Verifica a taglio per taglio scorrimento 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.17), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l’ Nd σn τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 764,33 365,06 25,083 179,9 170,99 SI 0,9504 
Nmin 0,62 3,68 657,84 325,82 25,083 160,28 -192,37 NO 1,2002 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 663,05 290,61 25,083 167,74 164,31 SI 0,9796 
Nmin 0,62 3,68 566,16 248,14 25,083 151,59 -185,69 NO 1,225 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 561,46 246,08 25,083 150,81 155,55 NO 1,0315 
Nmin 0,62 3,68 474,81 208,10 25,083 136,36 -176,93 NO 1,2975 
Tabella 5.17: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (taglio scorrimento) - SLV Y. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.41), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (taglio scorrimento), per i vari piani. 
 
Figura 5.41: andamento piano per piano della verifica a taglio per taglio scorrimento dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
Nelle figure 5.42-5.44 si riporta per i maschi murari dei vari piani, l’indicazione in 
pianta dei risultati delle verifiche a taglio nel piano considerando la condizione 
più gravosa tra i due criteri di rottura esposti sopra. 
 
Figura 5.42: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.43: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.44: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.45), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano SLV Y, per i vari piani. 
 
Figura 5.45: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano dei maschi murari, 
nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
Caso SLV Z 
Verifica a taglio per fessurazione diagonale 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.18), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l Nd σ0 τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 816,34 357,791 25,083 232,76 110,20 SI 0,4735 
Nmin 0,62 3,68 605,83 265,528 25,083 203,80 -131,60 SI 0,6457 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 707,14 309,932 25,083 218,22 104,95 SI 0,4809 
Nmin 0,62 3,68 522,07 228,819 25,083 191,06 -126,30 SI 0,6612 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 596,85 261,594 25,083 202,47 98,313 SI 0,4856 
Nmin 0,62 3,68 439,41 192,589 25,083 177,60 -119,70 SI 0,674 
Tabella 5.18: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (fessurazione diagonale) - SLV Z. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.1, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.46), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (fessurazione diagonale), per i vari piani. 
 
Figura 5.46: andamento piano per piano della verifica a taglio per fessurazione diagonale dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
Verifica a taglio per taglio scorrimento 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.19), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t l’ Nd σn τ0d Vt Vd Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
M-PT-Fx05-(G) 
3,75 
Nmax 0,62 3,68 816,34 357,79 25,083 193,29 110,20 SI 0,5702 
Nmin 0,62 3,68 605,83 265,53 25,083 158,20 -131,58 SI 0,8317 
5,9 
Nmax 0,62 3,68 707,14 309,93 25,083 175,09 104,95 SI 0,5994 
Nmin 0,62 3,68 522,07 228,82 25,083 144,24 -126,33 SI 0,8758 
8,05 
Nmax 0,62 3,68 596,85 261,59 25,083 156,71 98,31 SI 0,6274 
Nmin 0,62 3,68 439,41 192,59 25,083 130,47 -119,69 SI 0,9174 
Tabella 5.19: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio (taglio scorrimento) - SLV Z. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.3.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vt. 
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Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.47), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio (taglio scorrimento), per i vari piani. 
 
Figura 5.47: andamento piano per piano della verifica a taglio per taglio scorrimento dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
Nelle figure 5.48-5.50 si riporta per i maschi murari dei vari piani, l’indicazione in 
pianta dei risultati delle verifiche a taglio nel piano considerando la condizione 
più gravosa tra i due criteri di rottura esposti sopra. 
 
Figura 5.48: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.49: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano terra nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.50: indicazione in pianta dei risultati della verifica a taglio nel piano dei maschi 
murari del piano primo nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
 
 
204 
 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.51), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano SLV Z, per i vari piani. 
 
Figura 5.51: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano dei maschi murari, 
nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
5.2.2.3 Verifica a pressoflessione fuori dal piano - Maschi murari  
 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.20), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sui maschi murari; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica del maschio G del filo Fx05 del 
piano terra. 
Maschio 
Sezione Comb. 
SLV 
t h l Fa Nd fd Mu Md-dis Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
M-PT-Fx05-(G) 5,9 Nmax 0,62 4,4 3,68 34,11 663,05 1458,33 157,36 18,76 SI 0,119 
Nmin 0,62 4,4 3,68 34,11 566,16 1458,33 140,38 18,76 SI 0,134 
Tabella 5.20: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione fuori dal piano - SLV. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.4.2, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md-dis ed Mu. 
Nelle figure 5.52-5.54 si riporta per i vari piani, l’indicazione in pianta dei risultati 
delle verifiche a pressoflessione nel piano per i maschi murari dell’edificio 
oggetto di analisi.  
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Figura 5.52: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano seminterrato nel caso di carichi sismici (SLV). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
 
Figura 5.53: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano terra nel caso di carichi sismici (SLV). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
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Figura 5.54: indicazione in pianta dei risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano 
dei maschi murari del piano primo nel caso di carichi sismici (SLV). 
In rosso sono riportati i maschi murari che non verificano e in verde quelli che verificano. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.55), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione fuori dal piano SLV, per i vari 
piani. 
 
Figura 5.55: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione fuori dal piano dei 
maschi murari, nel caso di carichi sismici (SLV). 
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A seguire si riporta un istogramma (Fig. 5.56), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati globali delle verifiche di resistenza agli Stati Limite di 
Salvaguardia della Vita. 
 
Figura 5.56: risultati globali delle verifiche di resistenza sui maschi murari dell’edificio, nel 
caso di carichi sismici (SLV). 
La figura 5.56 mostra come la verifica dei maschi murari per lo Stato limite di 
Salvaguardia della Vita risulti molto gravosa. Le condizioni più critiche si hanno 
per la verifica a taglio, laddove consideriamo come principali i carichi sismici 
lungo la direzione x e y, in questi casi i maschi murari non verificati risultano 
rispettivamente l’88% e il 74% della totalità di quelli analizzati, la situazione 
mostra un miglioramento quando consideriamo come principali i carichi sismici 
lungo la direzione z (in questo caso il 49% dei maschi dà esito negativo).  
Per quanto riguarda la verifica a pressoflessione nel piano, nelle condizioni di 
carichi sismici principali lungo le direzioni x ed y danno esito negativo 
rispettivamente il 49% e il 43% dei maschi murari analizzati, fino a scendere al 
22% quando consideriamo i carichi sismici principali lungo la direzione z. Lungo 
la direzione y riscontriamo delle anomalie al piano primo in corrispondenza della 
facciata sud del liceo scientifico dove, in corrispondenza dei pilastri, il maschio 
murario risulta non verificato al contrario di quelli ai lati di esso. 
La verifica a pressoflessione fuori dal piano mostra alcune criticità solamente al 
piano primo, dove una riduzione dello sforzo assiale provoca un MU inferiore. 
Anche agli SLV per le fasce di piano valutate di seguito la situazione resta critica. 
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5.2.2.4 Verifica a pressoflessione nel piano - Fasce di piano  
 
Caso SLV X 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.21), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd Mu Md 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 2,106 SI 0,1578 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -27,739 NO 2,0792 
centro 
Mmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 28,334 NO 8,4952 
Mmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 -3,350 NO 1,0044 
dx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 23,853 NO 1,7879 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -26,910 NO 2,0171 
Tabella 5.21: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV X. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.57), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.57: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano delle fasce 
di piano, nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
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Caso SLV Y 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.22), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd Mu Md 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 2,583 SI 0,1936 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -54,887 NO 4,1141 
centro 
Mmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 60,758 NO 18,2167 
Mmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 -3,827 NO 1,1474 
dx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 55,141 NO 4,1331 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -59,334 NO 4,4474 
Tabella 5.22: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV Y. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.58), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.58: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano delle fasce 
di piano, nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
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Caso SLV Z 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.23), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd Mu Md 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN·m] [KN·m] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 0,942 SI 0,0706 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -21,803 NO 1,6343 
centro 
Mmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 21,920 NO 6,5721 
Mmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 3,335 -2,186 NO 0,6555 
dx 
Mmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 18,059 NO 1,3536 
Mmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 13,34 -20,496 NO 1,5363 
Tabella 5.23: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a pressoflessione nel piano - SLV Z. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Md ed Mu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.59), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a pressoflessione nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.59: andamento piano per piano della verifica a pressoflessione nel piano delle fasce 
di piano, nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
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5.2.2.5 Verifica a taglio nel piano - Fasce di piano  
 
Caso SLV X 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.24), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd fvd0 Vu Vd 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 13,129 NO 1,3162 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 4,371 SI 0,4382 
centro 
Vmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 -3,968 NO 1,4871 
Vmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 -29,245 NO 10,9604 
dx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 46,336 NO 4,6452 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 -54,878 NO 5,5016 
Tabella 5.24: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio nel piano - SLV X. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.60), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.60: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano delle fasce di piano, 
nel caso di carichi sismici in direzione X (SLV X). 
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Caso SLV Y 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.25), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd fvd0 Vu Vd 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 11,284 NO 1,1312 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 7,370 SI 0,7388 
centro 
Vmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 -2,122 SI 0,7953 
Vmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 -29,325 NO 10,9904 
dx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 43,17 NO 4,3278 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 -54,798 NO 5,4935 
Tabella 5.25: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio nel piano - SLV Y. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.61), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.61: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano delle fasce di piano, 
nel caso di carichi sismici in direzione Y (SLV Y). 
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Caso SLV Z 
Riportiamo di seguito a titolo esemplificativo (Tab. 5.26), uno stralcio del foglio 
di calcolo, attraverso il quale sono state eseguite le verifiche sulle fasce di piano; 
per questioni di sintesi, si riporta solo la verifica della fascia D del filo Fx08 del 
piano terra. 
Fasce 
Sezione Comb. 
SLU 
t h l Hp fhd fvd0 Vu Vd 
Verifica Coeff. Verifica [m] [m] [m] [m] [KN] [KN/m2] [KN/m2] [KN] [KN] 
F-PT-Fx08-(D) 
sx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 11,969 NO 1,1999 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 9,027 SI 0,9050 
centro 
Vmax 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 0,135 SI 0,0506 
Vmin 0,35 0,30 2,50 42 1000 47,5 2,668 -29,802 NO 11,1692 
dx 
Vmax 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 40,246 NO 4,0347 
Vmin 0,35 0,60 2,50 84 1000 47,5 9,975 -54,321 NO 5,4457 
Tabella 5.26: stralcio del foglio di calcolo per la verifica a taglio nel piano - SLV Z. 
Per la spiegazione di tutti i parametri si rimanda al paragrafo 5.1.5, ad eccezion 
fatta per il coefficiente di verifica ottenuto dal rapporto tra Vd ed Vu. 
Si riporta di seguito un istogramma (Fig. 5.62), nel quale vengono riportati in 
sintesi, i risultati della verifica a taglio nel piano, per i vari piani. 
 
Figura 5.62: andamento piano per piano della verifica a taglio nel piano delle fasce di piano, 
nel caso di carichi sismici in direzione Z (SLV Z). 
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5.3 Risultati delle verifiche sugli orizzontamenti piani 
 
Non è stato possibile eseguire una verifica vera e propria dei travetti che 
compongono i solai in latero-cemento dell’edificio, non avendo informazioni 
specifiche sull'effettiva presenza di armatura longitudinale e a taglio in essi. 
Tuttavia sono state effettuate alcune considerazioni finalizzate a individuare 
l'armatura minima che l'elemento dovrebbe oggettivamente avere per tollerare le 
sollecitazioni di progetto. 
In via cautelativa è stato scelto un calcestruzzo di  classe C16/20 avente resistenza 
caratteristica a compressione fck=16,6 N/mm2; e per le barre un acciaio FeB22k 
con resistenza caratteristica allo snervamento fyk=220 N/mm2. 
Le resistenze di progetto da impiegare in sede di verifica sono state calcolate 
analogamente a quanto specificato al paragrafo 5.1.5, distinguendo fra elementi 
duttili e fragili, e vengono riassunte nella tabella 5.27 di seguito riportata. 
 Meccanismo duttile Meccanismo fragile 
Calcestruzzo fcd = 11,7583 N/mm2 fcd = 7,8389 N/mm2 
Acciaio fyd = 183,3333 N/mm2 fyd = 159,4203 N/mm2 
Tabella 5.27: resistenze di progetto per i vari meccanismi di rottura. 
 
5.3.1 Verifica del solaio del piano seminterrato a travetti tralicciati SO.1 
 
Il solaio del piano seminterrato oggetto di verifica, si presume realizzato come 
mostrato in figura (Fig. 5.63) con pignatte e travetti tralicciati in latero-cemento. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.63: sezione del solaio in latero-cemento 16+4 cm del piano seminterrato - SO.1. 
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Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti tralicciati di 50 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, 
inseriti in tabella 5.28. 
Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 2,16 1,08 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 1,045 0,5225 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. C1) 3 1,5 
Tabella 5.28: carichi agenti sul travetto tralicciato del solaio in latero-cemento del piano seminterrato. 
Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks               (5.39) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro agli estremi in quanto il travetto è 
ipotizzato inserito nel getto di completamento della trave in c.a. ricalata, il quale 
impedisce in parte le rotazioni del travetto stesso; il suddetto travetto è caricato da 
un carico lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.39 e pari a: 
q = 4,4378 KN/m 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 5,56 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/16 =   8,5742 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/16 = -8,5742 KN·m 
E’ stata considerata la seguente sezione resistente del travetto le cui dimensioni 
sono: 
b=12cm: base della sezione; 
h=20cm: altezza della sezione; 
c=3cm:  copriferro della sezione; 
d=17cm: altezza utile della sezione (distanza tra il baricentro dell’armatura 
tesa e il lembo compresso della sezione). 
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L'area minima di armatura è stata calcolata tramite la seguente formula: 
Â,,Cq = ¶sF0,9 ·  Á ·  (F                                                                                               (5.40) 
Per soddisfare la verifica sono necessari i seguenti valori di area minima: 
As,min (mezzeria) = 306 mm2   2 ϕ14 (308 mm2) 
As,min (appoggi) =  306 mm2   2 ϕ14 (308 mm2) 
A momento positivo la verifica è soddisfatta in quanto il traliccio è pensato 
costituito, in funzione anche di schede tecniche riscontrate su manuali dell’epoca, 
alla base da 2 ϕ 7 laterali e di conseguenza da un ϕ 14 centrale, mentre per quanto 
riguarda il momento negativo sarà sicuramente stata prevista in fase di 
costruzione del solaio un’armatura integrativa al ϕ 7 superiore del traliccio.  
5.3.2 Verifica del solaio del piano terra a travetti tipo “Varese” SO.2 
 
Il solaio del piano terra oggetto di verifica, è costituito come mostrato in figura 
(Fig. 5.64) da travi “varese” (h=21 cm) sagomate in conglomerato a doppia 
armatura eseguite fuori opera, tavelle di laterizio forato in duplice ordine e 
solettina di cemento di 3 cm che collega e completa tutto il sistema. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.64: sezione del solaio tipo “varese” 21+3 cm del piano terra. 
 
Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti tipo “varese” di 90 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, 
inseriti in tabella 5.29. 
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Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 1,55 1,395 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 1,045 0,9405 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. C1) 3 2,7 
Tabella 5.29: carichi agenti sul travetto tipo “varese” del solaio in latero-cemento del piano terra. 
Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks               (5.41) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro agli estremi in quanto il travetto è 
ipotizzato inserito nel cordolo in c.a. a livello del solaio; la presenza del muro 
soprastante sopra esso garantisce un ricarico in corrispondenza dell’appoggio che  
impedisce in parte le rotazioni del travetto stesso; il suddetto travetto è caricato da 
un carico lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.41 e pari a: 
q = 7,2743 KN/m 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 6,04 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/16 =   16,5860 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/16 = -16,5860 KN·m 
E’ stata considerata la seguente sezione resistente del travetto le cui dimensioni 
sono: 
b=12cm: base della sezione; 
h=21cm: altezza della sezione; 
c=3cm:  copriferro della sezione; 
d=18cm: altezza utile della sezione (distanza tra il baricentro dell’armatura 
tesa e il lembo compresso della sezione). 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
 
 
218 
 
L'area minima di armatura è stata calcolata tramite la seguente formula: 
Â,,Cq = ¶sF0,9 ·  Á ·  (F                                                                                               (5.42) 
Per soddisfare la verifica sono necessari i seguenti valori di area minima: 
As,min (mezzeria) = 559 mm2   3 ϕ16 (603 mm2) 
As,min (appoggi) =  559 mm2   3 ϕ16 (603 mm2) 
Questi tipo di travetti come mostrato nella figura sopra (Fig. 5.62) sono 
generalmente costituiti da tre barre disposte inferiormente per il momento positivo 
e da  due disposte superiormente per il momento negativo. 
Le tabelle di seguito riportate (Figg. 5.65-5.66) mostrano le sezioni in cm2 dei 
ferri tesi in mezzeria e agli estremi ed i rispettivi momenti massimi ammissibili in 
Kg·cm a fronte di una luce netta di 6,00 m e un sovraccarico accidentale di 200 
Kg/m2 (l’attuale normativa per ambienti scolastici prevede 300 Kg/m2). 
 
Figura 5.65: caratteristiche delle travi normali “varese” tipo 21. 
 
Figura 5.66: tabella dei carichi ed interassi corrispondenti solai “varese” normali. 
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5.3.3 Verifica del solaio del piano primo a travetti tipo “Varese” SO.2 
 
Il solaio del piano primo oggetto di verifica, è costituito come mostrato in figura 
(Fig. 5.67) da travi “varese” (h=21 cm) sagomate in conglomerato a doppia 
armatura eseguite fuori opera, interposte da tavelloni a taglio varese. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.67: sezione del solaio tipo “varese” del piano primo. 
Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti tipo “varese” di 110 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, 
inseriti in tabella 5.30. 
Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 0,6305 0,6936 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 0,2 0,22 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. H1) 0,5 0,55 
Tabella 5.30: carichi agenti sul travetto tipo “varese” del solaio in latero-cemento del piano primo. 
Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks               (5.43) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro agli estremi in quanto il travetto è 
ipotizzato inserito nel cordolo in c.a. a livello del solaio, il quale impedisce in 
parte le rotazioni del travetto stesso; il suddetto travetto è caricato da un carico 
lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.43 e pari a: 
q = 2,0567 KN/m 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
 
 
220 
 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 6,35 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/16 =   5,1832 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/16 = -5,1832 KN·m 
E’ stata considerata la sezione resistente del travetto le cui dimensioni sono: 
 
b=12cm: base della sezione; 
h=21cm: altezza della sezione; 
c=3cm:  copriferro della sezione; 
d=18cm: altezza utile della sezione (distanza tra il baricentro dell’armatura 
tesa e il lembo compresso della sezione). 
L'area minima di armatura è stata calcolata tramite la seguente formula: 
Â,,Cq = ¶sF0,9 ·  Á ·  (F                                                                                               (5.44) 
Per soddisfare la verifica sono necessari i seguenti valori di area minima: 
As,min (mezzeria) = 175 mm2   3 ϕ12 (339 mm2) 
As,min (appoggi) =  175 mm2   2 ϕ12 (226 mm2) 
5.3.4 Verifica del solaio del piano primo a travetti tipo “SAP” SO.3 
 
Il solaio del piano primo oggetto di verifica, è costituito come mostrato in figura 
(Fig. 5.68) dai cosiddetti travetti “SAP” in latero-cemento (h=20 cm), interposti 
da tavelloni di 6 cm. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.68: sezione del solaio tipo “SAP” del piano primo. 
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Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti tipo “SAP” di 10 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, 
inseriti in tabella 5.31. 
Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 1,31 1,31 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 0,2 0,2 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. H1) 0,5 0,5 
Tabella 5.31: carichi agenti sul travetto tipo “SAP” del solaio in latero-cemento del piano primo. 
Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks               (5.45) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro (Fig. 5.68) agli estremi in quanto il travetto 
è ipotizzato inserito nel cordolo in c.a. a livello del solaio, il quale impedisce in 
parte le rotazioni del travetto stesso; il suddetto travetto è caricato da un carico 
lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.45 e pari a: 
q = 2,753 KN/m 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 5,53 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/12 =   7,0158 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/12 = -7,0158 KN·m 
Come mostrato nella figura sottostante (Fig 5.67), nella sezione di mezzeria il 
momento sollecitante i travetti SAP è minore del momento massimo, che nel caso 
in esame (solaio SAP 20+3 con 3ϕ6) risulta essere di 2144 kg·m. 
Per quanto riguarda invece il momento negativo agli appoggi, poiché l’acciaio 
utilizzato nei solai tipo SAP è un ferro di tipo acciaioso con carico di sicurezza    
σf = 1800 Kg/cm2, la verifica viene svolta verificando che: 
W ≤ Wf               (5.46) 
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con Wf = 88,10 cm3 
Nel caso in esame W = M/σf = 38,98 cm3  
Sia nelle sezioni di mezzeria che nelle sezioni di appoggio il solaio in questione 
soddisfa i requisiti di normativa riscontrati sui prontuari dell’epoca (Fig. 5.69). 
 
Figura 5.69: stralcio di scheda tecnica estratta dal prontuario per il solaio SAP. 
  
Figura 5.70: stralcio di scheda tecnica estratta dal prontuario per il solaio SAP, con 
indicazione della condizione di vincolo di semincastro. 
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5.4 Considerazioni sugli elementi in cemento armato 
 
Non è stato possibile eseguire le verifiche degli elementi in cemento armato, quali 
pilastri, travi di copertura, travi ricalate del laboratorio e cordoli di piano, poiché 
in mancanza di indagini con il pacometro non è possibile conoscere l’effettiva 
distribuzione dell’armatura disposta longitudinalmente e a taglio al loro interno.  
Tuttavia sono state effettuate alcune considerazioni finalizzate a individuare 
l'armatura minima longitudinale che l'elemento dovrebbe oggettivamente avere 
per tollerare le sollecitazioni di progetto. 
Come già citato, in via cautelativa è stato scelto un calcestruzzo di  classe C16/20 
avente resistenza caratteristica a compressione fck=16,6 N/mm2; e per le barre un 
acciaio FeB22k con resistenza caratteristica allo snervamento fyk=220 N/mm2. 
Per le verifiche a flessione e a pressoflessione (meccanismi duttili) le resistenze di 
progetto sono calcolate nel modo seguente: 
(ÒF =  Ì££ · (Ò
f                                                                                                             (5.47) 
(F =  (
f                                                                                                                       (5.48) 
dove: 
αcc = 0,85:  è il coefficiente riduttivo per le resistenze di lunga durata. 
Per le verifiche a taglio (meccanismo fragile) invece si tiene conto al 
denominatore del coefficiente parziale di sicurezza del materiale: 
(ÒF = Ì££ · (Ò
£  ·  f                                                                                                    (5.49) 
(F = (
L  ·  f                                                                                                              (5.50) 
dove: 
γc = 1,5:  è il coefficiente parziale di sicurezza del calcestruzzo; 
γs = 1,15:   è il coefficiente parziale di sicurezza dell’acciaio. 
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Per comodità si riporta in tabella 5.32 le resistenze di progetto da impiegare in 
sede di verifica determinate come al paragrafo precedente.  
 Meccanismo duttile Meccanismo fragile 
Calcestruzzo fcd = 11,7583 N/mm2 fcd = 7,8389 N/mm2 
Acciaio fyd = 183,3333 N/mm2 fyd = 159,4203 N/mm2 
Tabella 5.32: resistenze di progetto per i vari meccanismi di rottura. 
Per quanto riguarda i limiti di armatura nelle travi, la normativa impone, che in 
zona sismica, almeno due barre di diametro non inferiore a 14 mm devono essere 
presenti superiormente e inferiormente per tutta la lunghezza della trave; la norma 
definisce inoltre i seguenti limiti di armatura da rispettare. 
L’area dell’armatura longitudinale in zona tesa non deve essere inferiore a: 
ÂL,Cq = u¿4 Õn0,26 ∙ (ÒAC(
 ∙ 7A ∙ Áo ;  (0,0013 ∙  7A  ∙ Á)Ö                              (5.51) 
dove: 
fctm:  è il valore medio della resistenza a trazione assiale;       fctm = 0.3·(fck)^2/3; 
fyk:  è il valore caratteristico della resistenza a trazione dell’armatura ordinaria; 
bt:  rappresenta la larghezza media della zona tesa;  
d:  è l’altezza utile della sezione. 
L’area di aratura tesa o compressa non deve superare individualmente: 
As,max = 0,04 Ac              (5.52) 
dove: 
Ac: è l’area della sezione trasversale di calcestruzzo. 
Il rapporto geometrico ρ relativo all’armatura tesa, indipendentemente dal fatto 
che l’armatura tesa sia quella al lembo superiore della sezione As o quella al 
lembo inferiore della sezione Ai , deve essere compreso entro i seguenti limiti: 
1,4(
 < b < bÒ C@ + 3,5(
                                                                                               (5.53) 
dove: 
ρ:  è il rapporto geometrico relativo all’armatura tesa pari ad As/(b·h) oppure 
ad Ai/(b·h); 
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ρcomp:  è il rapporto geometrico relativo all’armatura compressa; 
fyk:  è la tensione caratteristica di snervamento dell’acciaio (in MPa). 
Nelle zone critiche della trave, inoltre, deve essere ρcomp ≥ 1/2 ρ 
Viceversa per quanto riguarda i limiti di armatura nei pilastri, la normativa 
impone, che le barre parallele all’asse devono avere diametro maggiore od uguale 
a 12 mm  e in zona sismica, per tutta la lunghezza del pilastro l’interasse tra di 
esse non deve essere superiore a 25 cm; la norma definisce inoltre i seguenti limiti 
di armatura da rispettare. 
L’area delle barre longitudinali non deve essere inferiore a: 
ÂL,Cq = u¿4 Õn0,10 ∙ ?sF(F o ; (0,003 ∙  ÂÒ )Ö                                                     (5.54) 
dove: 
fyd:  è la resistenza di calcolo dell’armatura (riferita allo snervamento); 
NEd:  è la forza di compressione assiale di calcolo; 
Ac:  è l’area di calcestruzzo.  
Nella sezione corrente del pilastro, la percentuale geometrica ρ di armatura 
longitudinale, con ρ rapporto tra l’area dell’armatura longitudinale e l’area della 
sezione del pilastro, deve essere compresa entro i seguenti limiti: 
1% ≤  b ≤ 4%                                                                                                            (5.55) 
5.4.1 Verifica dei pilastri 
 
A titolo esemplificativo si riporta per ciascun piano, la progettazione 
dell’armatura del pilastro soggetto alla condizione più gravosa di carico.  
I valori delle sollecitazioni sono stati estrapolati dal programma di calcolo. 
Pilastri del piano seminterrato 
I pilastri del piano seminterrato, su cui appoggiano le travi ricalate e sulle quali a 
loro volta grava il solaio, hanno dimensioni al netto dell’intonaco 48x48 cm (lato 
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strada) e 48x28 cm (lato interno). Di entrambi abbiamo considerato il pilastro in 
mezzeria (pilastro più sollecitato) e siamo andati a determinare l’armatura 
necessaria per il soddisfacimento della verifica a pressoflessione deviata, la quale 
è stata condotta mediante il software VCA SLU del professor Ghersi. 
Pilastro 48x48 cm   h = 3,70 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale 0 0 231,96 122,13 2,27 204,25 
Combinazione sismica 0 0 176,59 241,17 16,67 155,28 
Tabella 5.33: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 48x48 cm del piano seminterrato. 
Il pilastro risulta verificato con 4 file di barre ϕ24 (5 - 2 - 2 - 5) lungo tutto il 
pilastro. 
 
Figura 5.71: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 48x48 cm del piano seminterrato. 
Pilastro 48x28 cm   h = 3,70 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale 0 0 163,19 -80,90 -1,86 147,07 
Combinazione sismica 0 0 130,23 -114,07 -13,68 117,80 
Tabella 5.34: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 48x28 cm del piano seminterrato. 
Il pilastro risulta verificato con 3 file di barre ϕ24 (5 - 2 - 5) lungo tutto il pilastro. 
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Figura 5.72: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 48x28 cm del piano seminterrato. 
Pilastri del piano terra 
I pilastri del piano terra, hanno dimensioni al netto dell’intonaco 44x38 cm (lato 
strada) e 44x18 cm (lato interno). Di entrambi abbiamo considerato il pilastro in 
mezzeria (pilastro più sollecitato) e siamo andati a determinare l’armatura 
necessaria per il soddisfacimento della verifica a pressoflessione deviata, la quale 
è stata condotta mediante il software VCA SLU del professor Ghersi. 
Pilastro 44x38 cm   h = 4,40 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -73,61 0,81 26,52 52,78 1,03 50,43 
Combinazione sismica -173,98 8,95 39,58 137,77 10,26 51,84 
Tabella 5.35: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 44x38 cm del piano terra. 
Il pilastro risulta verificato con 4 file di barre ϕ24 (4 - 2 - 2 - 4) lungo tutto il 
pilastro. 
 
Figura 5.73: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 44x38 cm del piano terra. 
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Pilastro 44x18 cm   h = 4,40 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale 41,91 1,01 53,83 -31,90 -1,12 65,16 
Combinazione sismica 45,52 11,66 59,06 -35,88 -10,42 67,77 
Tabella 5.36: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 44x18 cm del piano terra. 
Il pilastro risulterebbe verificato con 3 file di barre ϕ24 (4 - 2 - 4) lungo esso, però 
tali barre comportano un rapporto geometrico di armatura superiore al 4%. 
 
Figura 5.74: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 44x18 cm del piano terra. 
Pilastri del piano primo 
I pilastri del piano primo, hanno dimensioni al netto dell’intonaco 44x38 cm (lato 
strada) e 44x18 cm (lato interno). Di entrambi abbiamo considerato il pilastro in 
mezzeria (pilastro più sollecitato) e siamo andati a determinare l’armatura 
necessaria per il soddisfacimento della verifica a pressoflessione deviata, la quale 
è stata condotta mediante il software VCA SLU del professor Ghersi. 
Pilastro 44x38 cm   h = 4,10 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale 44,58 -2,88 37,82 -18,27 0,45 18,33 
Combinazione sismica 135,11 -9,56 75,37 -70,99 4,15 58,23 
Tabella 5.37: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 44x38 cm del piano primo. 
Il pilastro risulta verificato con 3 file di barre ϕ24 (4 - 2 - 4) lungo tutto il pilastro. 
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Figura 5.75: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 44x38 cm del piano primo. 
Pilastro 44x18 cm   h = 4,10 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -14,43 -0,74 16,37 10,04 -0,51 17,08 
Combinazione sismica -29,36 -7,41 38,17 27,19 -4,96 30,05 
Tabella 5.38: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 44x18 cm del piano primo. 
Il pilastro risulterebbe verificato con 3 file di barre ϕ24 (4 - 2 - 4) lungo esso, però 
tali barre comportano un rapporto geometrico di armatura superiore al 4%. 
 
Figura 5.76: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 44x18 cm del piano primo. 
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Pilastro in falso del sottocopertura 
Il pilastro del sottocopertura disposto in falso su una trave di richiamo, ha 
dimensioni 30x30 cm.   
Di esso siamo andati a determinare l’armatura necessaria per il soddisfacimento 
della verifica a pressoflessione deviata, la quale è stata condotta mediante il 
software VCA SLU del professor Ghersi. 
Pilastro 30x30 cm   h = 1,30 m 
Base Testa 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Mx,sd 
[KN·m] 
My,sd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale 22,43 -3,16 9,64 -9,25 3,34 5,84 
Combinazione sismica 28,95 -8,30 21,32 -9,20 3,67 18,4 
Tabella 5.39: sollecitazioni di calcolo per il pilastro 30x30 cm di sottocopertura. 
Il pilastro risulta verificato con 3 file di barre ϕ16 (3 - 2 - 3) lungo tutto il pilastro. 
 
Figura 5.77: verifica a pressoflessione deviata del pilastro 30x30 cm di sottocopertura. 
 
5.4.2 Verifica delle travi del seminterrato e di copertura 
 
A titolo esemplificativo, si riporta la progettazione dell’armatura della trave 
ricalata del piano seminterrato soggetta alla condizione più gravosa di carico e la 
progettazione della trave di colmo, di compluvio, di displuvio della copertura del 
liceo scientifico, anch’esse soggette alla condizione di carico più gravosa. 
I valori delle sollecitazioni sono stati estrapolati dal programma di calcolo. 
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Trave ricalata del piano seminterrato 
La trave ricalata del piano seminterrato sulla quale appoggiano i travetti tralicciati 
che formano il solaio, ha dimensioni al netto dell’intonaco 28x38 cm.   
Di essa siamo andati a determinare l’armatura necessaria per il soddisfacimento 
della verifica a pressoflessione retta, la quale è stata condotta mediante il software 
VCA SLU del professor Ghersi. 
Trave 28x38 cm   l = 5,12 m 
Appoggio sx Mezzeria Appoggio dx 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -122,75 5,12 123,60 5,24 -195,71 5,23 
Combinazione sismica -131,95 14,95 107,68 41,39 -182,86 83,19 
Tabella 5.40: sollecitazioni di calcolo per la trave ricalata 28x38 cm del piano seminterrato. 
La trave risulterebbe verificata nell’appoggio di sinistra con 4 file di barre ϕ24    
(4 - 2 - 2 - 4). Il momento resistente corrispondente è 148,3 KN·m. 
Stesso discorso per la mezzeria della trave dove i momenti massimi di calcolo 
all’incirca si equivalgono e il momento resistente risulta 148,2 KN·m. 
Nell’appoggio di destra invece la trave risulterebbe verificata con 4 file di barre 
ϕ24 (6 - 2 - 2 - 6). Il momento resistente corrispondente è 202,3 KN·m; nelle file 
di estremità le 6 barre saranno a loro volta disposte su due file ravvicinate in 
quanto non sarebbero garantite le dimensioni minime di interferro e copriferro. 
 
Figura 5.78: verifica a pressoflessione retta della trave ricalata 28x38 cm del piano 
seminterrato - sono riportati in sequenza i domini della sezione all’appoggio di sinistra, in 
mezzeria e all’appoggio di destra. 
In tutte le sezioni la totalità delle barre comportano un quantitativo di armatura 
superiore al massimo previsto dalla normativa indicato alla relazione 5.52. 
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Trave di colmo 
La trave di colmo che andiamo ad analizzare è quella che si trova in prossimità 
del braccio sud e presenta dimensioni 27x15 cm.   
Di essa siamo andati a determinare l’armatura necessaria per il soddisfacimento 
della verifica a pressoflessione retta, la quale è stata condotta mediante il software 
VCA SLU del professor Ghersi. 
Trave 27x15 cm   l = 30,72 m 
Appoggio sx Mezzeria Appoggio dx 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -6,07 14,18 0,97 14,38 -1,64 27,60 
Combinazione sismica -4,25 67,60 7,93 28,98 -3,16 45,14 
Tabella 5.41: sollecitazioni di calcolo per la trave di colmo 27x15 cm del braccio sud. 
La trave risulta verificata nell’appoggio di sinistra con 2 file di barre ϕ14  (3 - 3). 
Il momento resistente corrispondente è 9,479 KN·m. 
Anche nella sezione di mezzeria abbiamo bisogno di 2 file di barre ϕ14 (3 - 3), il 
momento resistente associato vale in questo caso 10,15 KN·m. 
Stesso discorso anche per quanto riguarda l’appoggio di destra, in questa sezione 
il momento resistente vale 10,88 KN·m. 
 
Figura 5.79: verifica a pressoflessione retta della trave di colmo 27x15 cm del braccio sud    
- sono riportati in sequenza i domini della sezione all’appoggio di sinistra, in mezzeria e 
all’appoggio di destra. 
In tutte le sezioni la totalità delle barre presenti rispettano il quantitativo di 
armatura massimo previsto dalla normativa indicato alla relazione 5.52. 
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Trave di compluvio 
La trave di compluvio che andiamo ad analizzare è quella che si trova 
all’intersezione tra il braccio sud ed il braccio est dell’edificio e presenta 
dimensioni 27x25 cm.   
Di essa siamo andati a determinare l’armatura necessaria per il soddisfacimento 
della verifica a pressoflessione retta, la quale è stata condotta mediante il software 
VCA SLU del professor Ghersi. 
Trave 27x25 cm   l = 8,26 m 
Appoggio sx Mezzeria Appoggio dx 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -5,93 74,91 -16,07 96,04 0,39 8,55 
Combinazione sismica -6,34 129,44 -11,52 28,98 1,98 92,7 
Tabella 5.42: sollecitazioni di calcolo per la trave di compluvio 27x25 cm all’intersezione tra il 
braccio sud e il braccio est. 
La trave risulta verificata nell’appoggio di sinistra con 2 file di barre ϕ14  (3 - 3). 
Il momento resistente corrispondente è 29,08 KN·m. 
Anche nella sezione di mezzeria abbiamo bisogno di 2 file di barre ϕ14 (3 - 3), il 
momento resistente associato vale in questo caso 26,48 KN·m. 
Stesso discorso anche per quanto riguarda l’appoggio di destra, in questa sezione 
il momento resistente vale 26,2 KN·m. 
 
Figura 5.80: verifica a pressoflessione retta della trave di compluvio 27x25 cm 
all’intersezione tra il braccio sud e il braccio est - sono riportati in sequenza i domini della 
sezione all’appoggio di sinistra, in mezzeria e all’appoggio di destra. 
In tutte le sezioni la totalità delle barre presenti rispettano il quantitativo di 
armatura massimo previsto dalla normativa indicato alla relazione 5.52. 
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Trave di displuvio 
La trave di compluvio che andiamo ad analizzare è quella che si trova 
all’intersezione tra il braccio sud ed il braccio est dell’edificio e presenta 
dimensioni 27x15 cm.   
Di essa siamo andati a determinare l’armatura necessaria per il soddisfacimento 
della verifica a pressoflessione retta, la quale è stata condotta mediante il software 
VCA SLU del professor Ghersi. 
Trave 27x15 cm   l = 4,83 m 
Appoggio sx Mezzeria Appoggio dx 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Msd 
[KN·m] 
Nsd 
[KN] 
Combinazione fondamentale -2,16 46,82 1,1 36,66 -1,94 15,19 
Combinazione sismica -3,96 108,17 2,21 113,28 -1,97 87,71 
Tabella 5.43: sollecitazioni di calcolo per la trave di displuvio 27x15 cm all’intersezione tra il 
braccio sud e il braccio est. 
La trave risulta verificata nell’appoggio di sinistra con 2 file di barre ϕ14  (3 - 3). 
Il momento resistente corrispondente è 13,43 KN·m. 
Anche nella sezione di mezzeria abbiamo bisogno di 2 file di barre ϕ14 (3 - 3), il 
momento resistente associato vale in questo caso 13,58 KN·m. 
Stesso discorso anche per quanto riguarda l’appoggio di destra, in questa sezione 
il momento resistente vale 12,74 KN·m. 
 
Figura 5.81: verifica a pressoflessione retta della trave di displuvio 27x15 cm 
all’intersezione tra il braccio sud e il braccio est - sono riportati in sequenza i domini della 
sezione all’appoggio di sinistra, in mezzeria e all’appoggio di destra. 
In tutte le sezioni la totalità delle barre presenti rispettano il quantitativo di 
armatura massimo previsto dalla normativa indicato alla relazione 5.52. 
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5.5 Risultati delle verifiche sugli elementi della copertura 
 
Oltre alle travi della copertura in c.a. analizzate al paragrafo precedente andiamo 
ad analizzare i vari travetti che compongono la struttura di copertura, riportando 
per ogni casistica il travetto soggetto alla condizione di carico più gravosa. 
5.5.1 Verifica del solaio di copertura a travetti prefabbricati in cls SC.1 
 
Il solaio di copertura del braccio sud e del blocco scale del liceo scientifico 
oggetto di verifica, è costituito come mostrato in figura (Fig. 5.82) da travetti 
prefabbricati in cls di dimensioni 11x11 cm, gravanti su essi troviamo i tavelloni 
in laterizio, lo strato di guaina e il manto di copertura di coppi ed embrici. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.82: sezione della copertura del braccio sud e parte del braccio est del liceo scientifico. 
Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti di 98 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, inseriti in 
tabella 5.44. 
Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 0,6587 0,6455 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 0,5 0,49 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. H1) 0,5 0,49 
Qkn Neve 0,8 0,784 
Tabella 5.44: carichi agenti sul travetto prefabbricato in cls del solaio di copertura in latero-cemento. 
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Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks + 1,5 · 0,5 · Qkn             (5.56) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro agli estremi in quanto il travetto è 
ipotizzato inserito nel cordolo in c.a. a livello del solaio piano, il quale impedisce 
in parte le rotazioni del travetto stesso; il suddetto travetto è caricato da un carico 
lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.56 e pari a: 
q = 2,8972 KN/m 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 3,95 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/16 =   2,8252 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/16 = -2,8252 KN·m 
E’ stata considerata la sezione resistente del travetto le cui dimensioni sono: 
 
b=11cm: base della sezione; 
h=11cm: altezza della sezione; 
c=2,5cm: copriferro della sezione; 
d=8,5cm: altezza utile della sezione (distanza tra il baricentro dell’armatura 
tesa e il lembo compresso della sezione). 
L'area minima di armatura è stata calcolata tramite la seguente formula: 
Â,,Cq = ¶sF0,9 ·  Á ·  (F                                                                                               (5.57) 
Per soddisfare la verifica sono necessari i seguenti valori di area minima: 
As,min (mezzeria) = 201 mm2   2 ϕ12 (226 mm2) 
As,min (appoggi) =  201 mm2   2 ϕ12 (226 mm2) 
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5.5.2 Verifica del solaio di copertura a travetti tipo “SAP” SC.2 
 
Il solaio di copertura del braccio est ad esclusione del blocco scale del liceo 
scientifico oggetto di verifica, è costituito come mostrato in figura (Fig. 5.83) da 
travetti tip “SAP” di dimensioni 16x16 cm, gravanti su essi troviamo i tavelloni in 
laterizio, lo strato di guaina e il manto di copertura di coppi ed embrici. 
La verifica si esegue separatamente attraverso l’ausilio di schemi semplificati.  
 
Figura 5.83: sezione della copertura di una parte del braccio est del liceo scientifico. 
Il valore del carico lineare è stato determinato considerando un interasse tra i 
travetti di 78 cm, ed è definibile secondo i carichi agenti su di essi, inseriti in 
tabella 5.45. 
Carichi Descrizione Q [KN/m2] 
q 
[KN/m] 
G1 
Peso proprio degli elementi strutturali che 
compongono il solaio 1,1705 0,913 
G2 
Peso proprio degli elementi non strutturali che 
compongono il solaio 0,5 0,39 
Qks Sovraccarico accidentale (Cat. H1) 0,5 0,39 
Qkn Neve 0,8 0,6244 
Tabella 5.45: carichi agenti sul travetto prefabbricato in cls del solaio di copertura in latero-cemento. 
Per la combinazione di questi carichi si è utilizzata la combinazione fondamentale: 
1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qks + 1,5 · 0,5 · Qkn             (5.58) 
La schematizzazione strutturale utilizzata è quella di travetto semplicemente 
appoggiato con vincolo di semincastro agli estremi in quanto il travetto è 
ipotizzato inserito nel cordolo in c.a. a livello del solaio piano, il quale impedisce 
in parte le  rotazioni del travetto stesso; il  suddetto travetto è caricato da un carico 
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lineare uniformemente distribuito determinato con la 5.58 e pari a: 
q = 2,8252 KN/m 
Applicando allo schema sopra descritto il carico distribuito cosi trovato, in 
riferimento alla luce massima del solaio che risulta 3,51 m, determiniamo i 
seguenti valori di momento sollecitante: 
MEd (mezzeria) = qL2/16 =   2,1754 KN·m 
MEd (appoggi) =  -qL2/16 = -2,1754 KN·m 
Come mostrato nella figura al paragrafo 5.3.3 (Fig 5.69), nella sezione di 
mezzeria, il momento sollecitante i travetti SAP è minore del momento massimo, 
che nel caso in esame (solaio SAP 16+3 con 3ϕ6) risulta essere di 1654 kg·m. 
Per quanto riguarda invece il momento negativo agli appoggi, poiché l’acciaio 
utilizzato nei solai tipo SAP è un ferro di tipo acciaioso con carico di sicurezza    
σf = 1800 Kg/cm2, la verifica viene svolta verificando che: 
W ≤ Wf               (5.59) 
con Wf = 71,50 cm3 
Nel caso in esame W = M/σf = 12,09 cm3  
Sia nelle sezioni di mezzeria che nelle sezioni di appoggio il solaio in questione 
soddisfa i requisiti di normativa riscontrati sui prontuari dell’epoca (Fig. 5.69). 
5.5.3 Verifica del solaio di copertura a travetti in legno larice SC.3 
 
Nella struttura riscontriamo elementi in legno nella copertura del porticato di 
ingresso alla chiesa, in quella delle cappelle laterali nella facciata a nord, nella 
copertura della terrazza ed infine in quella del loggiato situato al piano primo; di 
quest’ultima andiamo a verificare gli elementi strutturali.  
Questa copertura ad una falda, come mostrato in figura (Fig. 5.84) è costituita da 
travetti in legno larice di sezione quadrata 12x12 cm, posti ad interasse di 54 cm e 
aventi lunghezza all’incirca stimabile in 350 cm, di cui circa 70 cm a sbalzo per 
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creare la gronda; su di essi poggia un tavolato il cui spessore è ipotizzato in 2 cm, 
sul quale a sua volta posa il manto di copertura effettuato con embrici e coppi. 
 
Figura 5.84: sezione della copertura del loggiato al piano primo. 
Per le proprietà meccaniche del legno si fa riferimento alla Norma UNI 11035-
2:2010, nella quale sono riportate tabelle dei valori caratteristici per la 
classificazione a vista degli elementi in legno che sintetizziamo di seguito: 
 ρ = 6,2 KN/m3   peso specifico;  
fm,k = 26000 KN/m2   resistenza caratteristica a flessione;  
fv,k = 3400 KN/m2   resistenza caratteristica a taglio;  
Em = 11500000 KN/m2  modulo di elasticità medio. 
Le verifiche di sicurezza degli elementi in legno vengono condotte secondo 
quanto contemplato nel § 4.4 del D.M. 14 Gennaio 2008, purché su di essi si 
provveda ad una corretta valutazione delle caratteristiche del legno e, in 
particolare, degli eventuali stati di degrado. 
Il valore di calcolo Xd di una proprietà del materiale viene calcolato mediante la 
relazione: 
ØF = EC F  ·  Ø
C                                                                                                          (5.60) 
dove: 
Xk : è il valore caratteristico delle proprietà del materiale; 
γM : è il coefficiente parziale di sicurezza relativo al materiale, i cui valori 
sono riportati in tabella 5.46; 
Kmod :  è un coefficiente correttivo che tiene conto dell’effetto, sui parametri di 
resistenza, sia della durata del carico sia dell’umidità della struttura, i 
valori sono riportati in tabella 5.47. 
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Stati limite ultimi γM 
combinazioni fondamentali 
 
legno massiccio 1,5 
legno lamellare incollato 1,45 
pannelli di particelle o di fibre 1,5 
compensato, pannelli di scaglie orientate 1,4 
unioni 1,5 
Tabella 5.46: coefficienti parziali γM per le proprietà dei materiali. 
Materiale Classe di 
servizio 
Classe di durata del carico 
Permanente Lunga Media Breve Istantanea 
Legno massiccio 
Legno lamellare 
incollato 
1 0,6 0,7 0,8 0,9 1,00 
2 0,6 0,7 0,8 0,9 1,00 
3 0,5 0,55 0,65 0,7 0,9 
Tabella 5.47: valori di Kmod per legno e prodotti strutturali a base di legno. 
Considerando la neve come carico variabile penalizzante, che nel caso in esame 
corrisponde ad una media durata (nell’ordine di 1-2 settimane) ed assumendo una 
classe di servizio 2, si assumono per il legno massiccio i seguenti valori: 
Kmod = 0,8; 
γM =1,5. 
Per il legno massiccio, i valori caratteristici di resistenza, desunti da indagini 
sperimentali, sono riferiti a dimensioni standardizzate. In particolare per la 
determinazione della resistenza a flessione l’altezza della sezione trasversale del 
campione di prova è pari a 150 mm, mentre per la determinazione della resistenza 
a trazione parallela alla fibratura, il lato maggiore della sezione trasversale del 
campione di prova è pari a 150mm. 
Pertanto, per elementi di legno massiccio sottoposti a flessione o a trazione 
parallela alla fibratura che presentino rispettivamente una altezza o il lato 
maggiore della sezione trasversale inferiore a 150 mm, i valori caratteristici fm,k e 
ft,0k, indicati nei profili resistenti, possono essere incrementati tramite il 
coefficiente moltiplicativo kh, così definito: 
iÙ = min Û'150h )
,% ;  1,3Ü                                                                                       (5.61) 
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essendo h, in millimetri, l’altezza della sezione trasversale dell’elemento inflesso. 
Di conseguenza per un’altezza pari a 120mm, kh risulta essere 1,0457. 
Si riporta di seguito le verifiche riguardanti la flessione e il taglio nei confronti 
degli Stati Limite Ultimi, e il controllo dell’inflessione massima in mezzeria nei 
confronti degli Stati Limite di Esercizio, secondo quanto previsto al §4.4.8 delle 
NTC 2008.  
Verifica a flessione 
La verifica a flessione secondo quanto specificato al §4.4.8.1.6 delle NTC 2008 
risulta essere soddisfatta se verificano entrambe le condizioni seguenti: 
C,,F(C,,F +  iC  ·  C,l,F(C,l,F  ≤ 1                                                                                        (5.62) 
iC  ·  C,,F(C,,F +  C,l,F(C,l,F +  ≤ 1                                                                                     (5.63) 
dove: 
σm,y,d e σm,z,d : sono le tensioni di calcolo massime per flessione rispettivamente 
nei piani xz e xy determinate assumendo una distribuzione elastico 
lineare delle tensioni sulla sezione; 
fm,y,d e fm,z,d : sono le corrispondenti resistenze di calcolo a flessione, determinate 
tenendo conto anche delle dimensioni della sezione trasversale 
mediante il coefficiente kh. 
I valori da adottare per il coefficiente km, che tiene conto convenzionalmente della 
redistribuzione delle tensioni e della disomogeneità del materiale nella sezione 
trasversale, sono: 
- km = 0,7 per sezioni trasversali rettangolari; 
- km = 1,0 per le altre sezioni trasversali. 
La tensione e la resistenza di calcolo si valutano nel modo seguente: 
C,F =  ¶sÝË                                                                                                                  (5.64) 
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(C,F =  iC F  ·  (C,
  ·  iÙ¬  · f                                                                                          (5.65) 
dove: 
MED :  è il momento sollecitante di calcolo; 
FC=1,2 : è il fattore di confidenza per LC2;  
W :  è il modulo di resistenza a flessione che per sezioni rettangolari 
vale: 
Ë =  7 ·  h%6                                                                                                                  (5.66) 
Verifica a taglio 
La verifica a taglio secondo quanto specificato al §4.4.8.1.9 delle NTC 2008 
risulta essere soddisfatta se verifica la condizione seguente: 
F ≤  (­,F                                                                                                                       (5.67) 
dove: 
τd : è la tensione massima tangenziale di calcolo, valutata secondo la teoria di 
Jourawski; 
fv,d : è la corrispondente resistenza di calcolo a taglio.  
La formula di Jourawski fornisce la relazione: 
F =  ¢sÝ  · KÞ · 7                                                                                                                 (5.68) 
dove: 
TED : è la forza di taglio sollecitante; 
S :  è il momento statico della sezione (b·h2)/2; 
I : è il momento d’inerzia della sezione (b·h3)/12; 
b : è la larghezza della corda. 
Anche in questo caso la resistenza di calcolo si valuta nel seguente modo: 
(­,F =  iC F  ·  (­,
  ·  iÙ¬  · f                                                                                            (5.69) 
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Per gli elementi inflessi si esegue una ulteriore verifica agli Stati Limite di 
Esercizio, che consiste nel controllare che la deformazione finale ufin sia inferiore 
a quella limite flim (l/200).  
La deformazione finale ufin è data dalla somma: 
ºq =  q,A + Fqº                                                                                                      (5.70) 
La deformazione istantanea uist è ottenuta calcolando la freccia facendo 
riferimento alla combinazione di carico rara e moduli elastici medi Em, mentre la 
deformazione dovuta al fluage udif  è ottenuta calcolando la freccia facendo 
riferimento alla combinazione di carico quasi permanente e i valori dei moduli 
elastici medi ridotti tramite il fattore kdef  (Tab. 5.48) che tiene conto dell’aumento 
della deformabilità col tempo causato dall’effetto combinato della viscosità e 
dell’umidità del materiale. 
Materiale Riferimento 
Classe di servizio 
1 2 3 
Legno massiccio EN 14081-1 0,6 0,8 2,00 
Legno lamellare incollato EN 14080 0,6 0,8 2,00 
Tabella 5.48: valori di Kdef per legno e prodotti strutturali a base di legno. 
I travicelli sono elementi soggetti a flessione e taglio. Nel caso in esame si 
considera lo schema statico di trave semplicemente appoggiata per il calcolo delle 
caratteristiche della sollecitazione (Fig. 5.83). Si riporta di seguito i valori 
essenziali per procedere alla verifica. 
Caratteristiche geometriche 
h = 12 cm  altezza della sezione; 
b = 12 cm base della sezione; 
i = 54 cm  interasse dei travetti; 
a = 85 cm sbalzo del sottogronda; 
l = 350 cm lunghezza dei travetti. 
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Analisi dei carichi 
g2 = 0,624 KN/m2 dovuto al peso della copertura; 
qneve = 0,8 KN/m2 dovuto al peso della neve. 
Si calcola il valore del carico uniformemente distribuito da inserire nello schema 
statico di figura 5.85. 
G1 =  ρ ·  b ·  h = 0,0893 KN/m peso proprio; 
G2 =  G2 ·  i = 0,337 KN/m  carichi permanenti; 
Qacc =  qk · i = 0,27 KN/m  carichi accidentali (manutenzione copertura). 
Qneve = qkn · i = 0,432 KN/m  carichi accidentali (neve). 
 
Figura 5.85:  schema di carico utilizzato per la verifica dei travetti. 
VERIFICHE AGLI SLU 
Le verifiche agli Stati Limite Ultimi sono condotte considerando la combinazione 
fondamentale31, la quale ci fornisce i due seguenti risultati: 
Fslu,1= 1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qneve = 1,2695 KN/m 
Fslu,2= 1,3 · G1 + 1,5 · G2 + 1,5 · Qacc + 1,5 · 0,5 · Qneve = 1,3505 KN/m 
Considerando la combinazione di carico più gravosa, ricaviamo il massimo 
momento flettente agente a circa 1,1887 m dal vertice A: 
¶sÝ = 0,9541 E? ∙ u                                                                                     
                                                           
31 § 2.5.3 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
a b 
l 
A B C 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 5: Verifiche degli elementi strutturali 
 
 
245 
 
VERIFICA A FLESSIONE 
MED 
(KN·m) 
W 
(m3) 
σm,y,d 
(KN/m2) 
fm,y,d 
(KN/m2) 
σm,y,d / fm,y,d 
≤ 1 
0,9541 0,000288 3312,85 12082,95 0,27 VERIFICATO 
Tabella 5.49: valori dei risultati finali della verifica a flessione. 
Il massimo valore di taglio immediatamente alla destra del vertice B risulta: ¢sÝ = 1,9735 E?                                                                                                
VERIFICA A TAGLIO 
TED 
(KN) 
S 
(m3) 
I 
(m4) 
Τd 
(KN/m2) 
fv,d 
(KN/m2) 
τd / fy,d 
≤ 1 
1,9735 0,000864 0,00001728 822,29 1580,08 0,52 VERIFICATO 
Tabella 5.50: valori dei risultati finali della verifica a taglio. 
VERIFICHE AGLI SLE 
Nelle verifiche agli Stati Limite di Esercizio si controlla che la massima 
inflessione in mezzeria sia inferiore ai limiti imposti dalla norma; consideriamo 
come combinazioni la caratteristica e la quasi permanente32, le quali ci forniscono 
rispettivamente i seguenti risultati: 
Fsle-rara,1 = G1 + G2 + Qacc + 0,5 · Qneve = 0,9123 KN/m 
Fsle-rara,2 = G1 + G2 + Qneve = 0,8583 KN/m 
Fsle-q.perm. = G1 + G2 = 0,4263 KN/m 
ß% = B% ∙ 3%98 ∙ % ∙ Þ% +  % ∙ ÕnB%  ∙  %
%2 o ∙  3 ∙    ∙  Þ −  B  ∙  
824 ∙    ∙  ÞÖ               (5.71) 
dove con il termine 1 sono indicati gli elementi della campata e con 2 quelli 
relativi allo sbalzo.  
VERIFICA DI DEFORMABILITA’ 
Em 
(KN/m2) 
uist 
(m) 
Kdef 
 
Edif 
(KN/m2) 
Udif 
(m) 
Ufin 
(m) 
flim 
(m) 
|Ufin|< flim 
 
11500000 -0,0015 0,8 9200000 -0,0009 -0,0023 0,0175 VERIFICATO 
Tabella 5.51: valori dei risultati finali della verifica di deformabilità. 
                                                           
32 § 2.5.3 D.M. 14 Gennaio 2008: “Norme Tecniche per le Costruzioni”. 
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5.6 Riepilogo dei risultati e punti di criticità 
 
Dall’analisi condotta emerge il seguente quadro critico dell’edificio: 
nei confronti delle azioni statiche (SLU) tutto sommato i maschi murari 
evidenziano un buon soddisfacimento delle verifiche di sicurezza soprattutto per 
la pressoflessione nel e fuori dal piano dove le criticità maggiori riguardano 
rispettivamente gli elementi in falso al piano primo e gli elementi perimetrali del 
chiostro interno (a causa dell’elevata snellezza) del medesimo piano; invece la 
verifica a taglio risulta la più critica, questa è dettata dal criterio di rottura per 
taglio scorrimento in quanto peggiorativo rispetto a quello per fessurazione 
diagonale, la quasi totalità dei maschi che non rispettano le condizioni per il 
soddisfacimento della verifica ricadono nella zona dell’abitazione del parroco o 
nella zona archivi e deposito sopra le cappelle laterali della chiesa (zona rimasta 
pressoché invariata in seguito al bombardamento della seconda guerra mondiale). 
Si può affermare che in tutte e tre le verifiche la parte dell’edificio destinata alle 
attività scolastiche ha una buona risposta alle azioni dovute ai carichi verticali. 
Le fasce di piano sono risultate nella totalità dei casi incapaci di resistere ad una 
crisi per taglio, mentre per quanto riguarda la crisi per pressoflessione nel piano si 
ha un notevole miglioramento delle condizioni passando dal piano terra al piano 
primo, dove una parte degli elementi risultano soddisfare le verifiche di sicurezza.  
Nei confronti delle azioni sismiche (SLV) la situazione si fa più critica. 
La crisi per pressoflessione nel piano dei maschi murari assume una rilevanza 
notevole passando ai piani superiori, in quanto l’azione sismica tende a far 
diminuire il carico assiale sugli elementi comportando di conseguenza una 
riduzione delle capacità resistenti degli stessi; per quanto riguarda l’azione 
sismica verticale, al contrario di quello che succede per l’azione sismica nel piano 
orizzontale, la verifica assume risultati più favorevoli in relazione alla ridotta 
entità della componente sismica verticale. 
La crisi per taglio dei maschi murari risulta molto estesa al livello dei tre piani; la 
parte della struttura che sembra rispondere meglio a questa verifica è la facciata 
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sud del liceo scientifico dove, al livello di tutti i piani, vi è una notevole quantità 
di maschi murari che si verificano (eccezion fatta per il piano primo in caso di 
carichi sismici principali lungo la direzione x); anche in questo caso quando 
consideriamo i carichi sismici principali lungo la direzione verticale, la verifica 
assume risultati più favorevoli. 
La verifica a pressoflessione fuori dal piano mostra alcune criticità solamente al 
piano primo, dove una riduzione dello sforzo assiale provoca un MU inferiore. 
Le fasce di piano sono risultate nella totalità dei casi incapaci di resistere ad una 
crisi per taglio, mentre per quanto riguarda la crisi per pressoflessione nel piano si 
ha un notevole miglioramento delle condizioni passando dal piano terra al piano 
primo, dove (per tutte e tre le componenti del sisma) tutte ad eccezione di una 
risultano soddisfare le verifiche di sicurezza.  
Gli orizzontamenti sono stati verificati nei confronti della azioni statiche (SLU); 
l’esito delle verifiche mette in mostra in taluni casi (solai del piano seminterrato e 
piano terra) un quantitativo di armatura necessaria superiore di quella prevista 
all’interno dei travetti prefabbricati come da schede tecniche, dovuta soprattutto al 
fatto che i sovraccarichi accidentali utilizzati all’epoca erano notevolmente 
inferiori rispetto a quelli previsti dall’attuale normativa.  
Gli elementi in c.a. quali travi ricalate, pilastri e travi di copertura dei quali 
abbiamo progettato l’armatura in funzione delle azioni statiche e sismiche, 
mostrano in alcuni casi delle criticità dovute al superamento del quantitativo 
minimo di armatura imposto dalla normativa. 
Le strutture di copertura in travetti prefabbricati in cls e travetti tipo “SAP” sono 
state verificate separatamente nei confronti della azioni statiche (SLU), mentre i 
travetti in legno sono stati verificati nei confronti delle azioni statiche (SLU e 
SLE) . L’esito di tali verifiche non ha riscontrato particolari criticità. 
A verifiche terminate, i punti di criticità che sono emersi e che potrebbero 
comportare miglioramenti di esse riguardano principalmente la creazione del 
modello; alla base di questo, in assenza di saggi, sono state fatte ipotesi che 
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potrebbero risultare non veritiere e di conseguenza potrebbero alterare in qualche 
modo i risultati di tali verifiche, si riportano di seguito: 
- lo spessore dei maschi murari del piano seminterrato, che in realtà è stato 
considerato come interamente fuori terra, trascurando così la spinta del 
terreno (nel caso fosse addossato alla muratura) risulta in buona parte 
indicativo, in quanto una parte sostanziale di tale piano (locali privati nella 
zona fronteggiante la stazione) non è stata rilevata e buona parte dei 
maschi risultava contro terra e quindi il rilievo di tali spessori con gli 
strumenti da noi utilizzati risultava impossibile, a svantaggio di sicurezza 
abbiamo assunto per la parte non rilevata la medesima disposizione 
riscontrata al piano sovrastante e per i maschi contro terra che il filo 
esterno di questi coincidesse con quello superiore, così facendo abbiamo 
sicuramente sottodimensionato tali maschi; 
- i maschi murari laddove vi è assenza di intonaco mettono in mostra una 
listatura a due file di mattoni, in alcuni casi ripetuta due volte, questa 
listatura, con conseguente coefficiente migliorativo per le verifiche, 
l’abbiamo assunta solo dove accertata visivamente, probabilmente con 
l’ausilio di alcuni saggi la potevamo estendere ad un’ulteriore parte di essi; 
- per il materiale di riempimento delle volte, non avendo saggi in merito, 
abbiamo fatto una stima basandoci su documenti della letteratura tecnica. 
Anche alcune scelte, quali non inserire nel modello, i quattro contrafforti presenti 
lungo la muratura esterna della sagrestia e del retro sagrestia nella facciata ovest 
prospiciente la stazione, la scarpata che in corrispondenza della muratura esterna 
dei vani della residenza sulla medesima facciata, si estende fino all’incirca alla 
quota degli orizzontamenti del secondo piano e gli altri due contrafforti, presenti 
nella facciata sud fiancheggianti il corpo sporgente che caratterizza la terrazza con 
i relativi ambienti sottostanti, potrebbero aver alterato l’esito delle verifiche, visto 
soprattutto che una delle parti più critiche della struttura coincide con quelle zone. 
Infine si consigliano prove per determinare le resistenze reali della muratura in 
quanto quelle considerate potrebbero essere troppo ridotte. 
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Capitolo 6: Valutazione dei meccanismi di collasso 
nella chiesa di S. Francesco 
6.1 Il comportamento sismico delle chiese 
 
La stima della vulnerabilità sismica delle chiese non può prescindere dalla 
comprensione del comportamento atteso in caso di sisma; tale comprensione è 
direttamente legata alla capacità di lettura delle caratteristiche tipologico-
strutturali; di queste fanno parte molti aspetti, che concorrono a condizionare la 
risposta sismica della fabbrica. 
E’ da notare come alcuni di questi aspetti sono legati a “tipicità” riscontrabili nelle 
chiese, quali ad esempio la tipologia, la concezione spaziale o i materiali e le 
tecniche costruttive; altri aspetti, invece, sottolineano “specificità” proprie della 
singola chiesa e fanno riferimento alle vicende costruttive, ai terremoti subiti nel 
passato, al degrado strutturale. 
 
Figura 6.1:  individuazione dei macroelementi che possono far parte di una chiesa. 
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6.1.1 Configurazione geometrico-spaziale e concezione strutturale 
 
In una classe di edifici quali le chiese l’aspetto tipologico-formale riveste una 
notevole importanza; il valore simbolico stesso dell’edificio fa sì che alcune 
caratteristiche morfologiche siano invarianti, a meno del fattore dimensionale. 
Appare evidente, ai fini della comprensione del comportamento sismico, l’utilità 
di analizzare la tipologia delle chiese se si pensa quanto sia stretta la connessione 
tra essa e la struttura statica in edifici a struttura muraria; la tipologia 
architettonica, sviluppatasi nel corso di secoli, è un tutt’uno con la configurazione 
statico-strutturale.  
Proprio la ripetuta osservazione di chiese colpite da eventi sismici e con stati di 
danneggiamento rilevanti ha mostrato, pur nelle specificità di ciascun caso, delle 
similitudini di comportamento all’interno delle classi tipologiche (chiese ad aula 
unica, a tre o più navate, ecc.).  
Gioca un ruolo importante, la distribuzione degli elementi sismoresistenti. 
La definizione dello spazio è ottenuta con pannelli murari di grande estensione, 
sia longitudinalmente sia in altezza, che generalmente presentano carenza di 
collegamenti trasversali. Questi sono costituiti solo dalla parete di facciata, di 
fondo e, quando è presente, dall’arco trionfale; le distanze reciproche a cui sono 
posti questi elementi, però, rendono quasi ininfluente l’azione di trattenimento che 
dovrebbero svolgere. 
In generale è possibile affermare che, rispetto all’edilizia ordinaria, si ha 
un’incidenza di elementi di collegamento molto ridotta; si è cioè lontani dal 
cosiddetto “comportamento scatolare” che risulta determinante ai fini della 
sopravvivenza dell’edificio durante il sisma. 
Si ricorda che per “comportamento scatolare” d’insieme si intende la capacità di 
un edificio di resistere efficacemente alle azioni sismiche in virtù di murature di 
buona qualità, ortogonali fra loro e poste a distanze limitate, e collegate nelle 
intersezioni con ammorsature efficaci; risulta fondamentale anche la presenza di 
solai intermedi e copertura rigidi nel loro piano e ben collegati alle murature 
verticali. 
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La tendenza al comportamento “per parti” assume dunque una particolare 
rilevanza nelle chiese in cui gli elementi (facciata, timpano, pareti laterali, ecc.) 
oltre che compositivamente sono riconoscibili come autonomi anche 
strutturalmente (Fig. 6.2). 
Ne consegue una spiccata debolezza delle chiese nei confronti delle azioni fuori 
piano che tendono ad innescare rotazioni dei pannelli murari. 
 
Figura 6.2:  particolare che rende l’idea di come la facciata della chiesa sia autonoma. 
Con particolare riferimento alla geometria delle masse, tra gli elementi positivi 
che migliorano il comportamento sismico di un edificio in muratura vi è senz’altro 
la planimetria regolare. Nelle chiese, invece, sono quasi la norma i casi di edifici 
con irregolarità planimetriche che associano ad un impianto originario quasi 
sempre simmetrico una serie di parti aggiunte con semplice giustapposizione 
(cappelle, sagrestia, canonica, ecc.). Queste situazioni generano amplificazioni 
delle sollecitazioni, martellamenti ed effetti torsionali che innalzano il livello di 
vulnerabilità generale.  
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Anche in relazione alla distribuzione delle masse in altezza si riconosce 
un’elevata vulnerabilità dovuta a parti del fabbricato considerevolmente più alte 
rispetto alle altre (cupole, campanili, parti svettanti, ecc.); queste, in presenza di 
azioni sismiche, oscillano liberamente e producono in corrispondenza del confine 
fra pieno e vuoto lesioni importanti; nel contempo i corpi bassi contigui subiscono 
azioni di martellamento. Inoltre possono sorgere problemi fondali, a causa di 
pressioni non uniformi sul terreno, che danno luogo a cedimenti differenziali, più 
evidenti su suoli compressibili. 
Un ulteriore fattore di vulnerabilità tipico delle chiese è costituito dalla presenza 
di elementi di copertura, anche con volte, di grandi dimensioni e 
conseguentemente di notevole pesantezza. Tale circostanza aggrava la situazione, 
descritta in precedenza, delle grandi pareti murarie che oltre ad essere scarsamente 
trattenute sono anche gravate dalla spinta loro trasmessa dalla copertura. In 
presenza di volte è da tener presente anche l’effetto negativo della spinta 
orizzontale agente nella zona alta della parete. 
6.1.2 Caratteristiche fisico-meccaniche 
 
Le caratteristiche fisico-meccaniche sono determinate dalla scelta dei materiali e 
dall’utilizzo di tecniche costruttive peculiari. E’ da notare che negli edifici 
monumentali si riscontrano, in genere, materiali e tecniche di realizzazione di 
migliore qualità rispetto all’edilizia ordinaria. Nel tempo, in relazione allo stato di 
conservazione, si possono rilevare variazioni sensibili dovute al decadimento della 
qualità dei materiali. 
Significativa ai fini della valutazione del comportamento sismico è la 
composizione dell’apparecchio murario. Le maggiori capacità di sopravvivenza 
dell’edificio sono legate alla capacità della parete di resistere alle azioni di taglio 
ma, soprattutto, di mantenere la monoliticità (comportamento tipo “blocco 
rigido”) anche in presenza di azioni che tendono a ribaltarla fuori del piano. 
Questa caratteristica dipende essenzialmente dal tipo di materiale e dalle tecniche 
esecutive. 
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Per ciò che concerne il materiale, affrontando il problema al negativo, possiamo 
osservare che fra i fattori che più di altri influiscono negativamente sulle 
caratteristiche delle murature vi è senz’altro la piccola dimensione degli elementi 
lapidei. In tal caso, infatti, aumenta la quantità di malta (legante) rispetto al 
volume degli elementi (parte resistente) e ciò costituisce un elemento di 
debolezza. Altrettanto importante è la lavorazione dei blocchi: passando dai 
blocchi squadrati ai ciottoli di fiume il comportamento della parete scade in 
maniera evidente. Ciò è dovuto, principalmente, alla scarsa adesività dei ciottoli 
alla malta, per effetto della levigatura delle superfici. Infine, un problema che 
riguarda il materiale costituente le murature è l’eterogeneità dimensionale; 
elementi lapidei con grosse differenze non garantiscono un’efficace ingranamento 
fra le parti. 
A livello di tecniche costruttive fra le più diffuse vi è senz’altro l’apparecchio 
cosiddetto “a sacco”, costituito da due murature laterali con un nucleo interno 
riempito di materiali vari legati da malta. Il cattivo comportamento di questo tipo 
di muratura è dovuto alla frequente mancanza di “diatoni”, cioè elementi disposti 
trasversalmente a legare le due facce, e alla scarsa qualità del nucleo interno quasi 
privo di legante. Questo tipo di muratura, in presenza di azioni sismiche, tende a 
disgregarsi comportandosi come costituita da due paramenti autonomi. Negli 
edifici di maggior pregio si riscontrano spesso murature in pietra squadrata con 
spessori rilevanti e letti di posa orizzontali e ben preparati; il comportamento 
sismico di queste pareti è buono con mantenimento della monoliticità anche in 
presenza di legante inefficace.  
La coesione delle membrature e la stessa efficacia dell’apparecchio murario 
variano in funzione delle malte adoperate e del loro stato di conservazione. Molto 
spesso le malte più degradate si presentano polverose e senza più alcun potere 
coesivo; il problema è tanto più grave tanto più è scarsa la qualità della parete 
(elementi piccoli e non squadrati). 
La cattiva qualità dei leganti e degli inerti influisce negativamente anche sulla 
durabilità della malta che risulta debole nei confronti degli agenti esterni (acque 
meteoriche). 
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Volendo riassumere le caratteristiche a cui deve tendere un muro realizzato “a 
regola d’arte” si possono elencare nei seguenti punti: 
1. preponderanza di pietre di grandi dimensioni; 
2. accurata ammorsatura tra le pietre nel piano del muro ma soprattutto 
attraverso lo spessore; 
3. riempimento dei vuoti con pietre minute. 
In un muro che presenti queste caratteristiche la malta gioca un ruolo inessenziale; 
la resistenza è realizzata dal sapiente incastro delle pietre. La resistenza della 
malta è chiamata in causa allorquando l’apparecchio murario si discosta dalla 
regola dell’arte. 
6.1.3 Storia del manufatto (fasi costruttive e trasformazioni) 
 
Molto raramente gli edifici antichi presentano strutture caratterizzate da un’unica 
fase costruttiva; in genere le vicissitudini storiche hanno prodotto più fasi 
costruttive, protratte anche per secoli, e trasformazioni della struttura originaria. 
Tale complesso di trasformazioni compiute nel tempo ha lasciato negli edifici un 
reticolo di eterogeneità costruttive, dovute al variare dei materiali e delle tecniche 
costruttive. 
Dal punto di vista della continuità strutturale risulta rilevante l’imperfetto 
collegamento fra murature appartenenti ad epoche diverse leggibile, ad esempio, 
nelle angolate inglobate senza ammorsamento. Tali situazioni sono tipiche di 
murature che hanno subito accrescimenti nel tempo con semplice accostamento 
della nuova muratura alla vecchia o con zone di ripresa muraria insufficiente. 
Un’altra condizione potenzialmente negativa è quella dovuta all’apertura o 
chiusura di fori nella compagine muraria. Anche in questo caso il tamponamento 
di un foro è in genere realizzato semplicemente accostando la nuova muratura alla 
preesistente. In caso di sisma il pannello murario deformandosi nel piano causa lo 
scorrimento della muratura di tamponamento che, priva di ammorsamenti, si 
distacca con possibile espulsione (Fig. 6.3). 
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Figura 6.3:  esempi di assenza di ammorsamenti o non eseguiti a regola d’arte. 
In definitiva, le superfici di interfaccia fra murature con diverse caratteristiche e 
senza adeguato ammorsamento rappresentano delle linee preferenziali per la 
formazione delle lesioni. 
6.1.3.1  Patologie e degrado strutturale 
 
Le patologie principali fanno parte di una categoria di fattori condizionanti il 
comportamento sismico, in quanto favorenti il ribaltamento delle pareti, sono 
senza dubbio quelle riguardanti le connessioni e gli elementi spingenti. 
Nell’analisi di un edificio in muratura assume fondamentale importanza lo studio 
delle connessioni strutturali; ad esse infatti è direttamente legata, la possibilità di 
sopravvivenza al sisma. 
Rispetto ad uno schema ideale di edificio, per il quale è possibile parlare di 
“comportamento scatolare”, le caratteristiche, e quindi l’efficacia, delle 
connessioni (muro-muro, muro-copertura) determinano il reale comportamento e 
la resistenza dell’edificio nei confronti delle azioni sismiche. 
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Le connessioni muro-muro costituiscono nodi strutturali particolarmente delicati 
sotto il profilo del comportamento sismico. Si verificano condizioni diverse di 
aggregazione tra murature; tali condizioni discendono principalmente dalla storia 
del manufatto. La pericolosità della carenza di connessione è rappresentata dal 
fatto che in caso di sollecitazioni sismiche si può verificare uno scorrimento fra le 
due diverse parti con separazione delle stesse in prossimità dell’interfaccia di 
appoggio. In sostanza è come se l’edificio fosse suddiviso in parti che si 
comportano autonomamente. Sono inoltre possibili effetti di “martellamento” tra 
le due diverse murature con formazione di lesioni e crolli localizzati (Fig. 6.4). 
 
Figura 6.4:  esempio di martellamento fra murature contigue con crollo localizzato. 
La connessione muro-copertura, che coinvolge la struttura del tetto (orditura 
principale e secondaria) e le murature d’ambito, quando non efficacemente 
realizzata produce, sotto l’azione sismica, spinte localizzate che tendono ad 
allontanare le murature tra loro con sfilamento dagli appoggi e conseguenti crolli. 
Le caratteristiche tipologiche delle chiese, che mancano di murature di 
controvento e presentano pareti snelle e prive di solai intermedi, aggravano la 
pericolosità della connessione muro-copertura; una volta perso il legame di 
solidarizzazione alla sommità le murature opposte oscillano autonomamente fuori 
del piano (Fig. 6.5). 
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Figura 6.5:  sgretolamento della connessione muro-copertura. 
Particolare attenzione deve essere posta alla presenza di elementi strutturali 
spingenti che trasmettono alle murature forze localizzate nelle zone alte, tali da 
favorire la rotazione verso l’esterno. Gli elementi capaci di determinare questi 
effetti sono le strutture della copertura (travi di colmo e puntoni) non 
efficacemente vincolati oppure gli archi e le volte prive di idonei sistemi di 
contenimento della spinta. 
La stragrande maggioranza delle chiese che sorgono in zona sismica presentano 
elementi strutturali di presidio, quali tiranti metallici e contrafforti, che nel tempo 
sono stati aggiunti alla struttura originaria. 
Tali elementi se ben posizionati e dimensionati dimostrano una notevole efficacia 
nei confronti delle azioni sismiche; in particolare i tiranti svolgono una doppia 
funzione: solidarizzazione di parti all’interno dello stesso macroelemento e 
stabilizzazione reciproca fra macroelementi diversi. I contrafforti, invece, hanno 
la funzione di opporsi alle rotazioni fuori piano delle murature a cui sono 
addossate. L’azione positiva dei presidi può essere vanificata se questi presentano 
caratteristiche carenti; i tiranti metallici, ad esempio, sono inefficaci per mancato 
tensionamento o inadeguati in presenza di sezione ridotta, capichiave sottostimati 
o errato posizionamento. I contrafforti possono rivelarsi inadeguati per errato 
dimensionamento o per forma o per insufficiente base di appoggio a terra. 
Un’ulteriore categoria di fattori in grado di condizionare il comportamento 
sismico di un edificio è rappresentata dalle forme di degrado degli elementi 
strutturali e dalle condizioni manutentive degli elementi di protezione. 
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La prima si riferisce agli effetti del tempo che riducono l’efficienza meccanica 
della struttura. In definitiva, anche in assenza di eventi perturbatori 
(danneggiamento dovuto a sisma, cedimenti fondali, ecc.), si assiste, per il solo 
trascorrere del tempo, all’insorgenza di problematiche che affliggono parti 
strutturali di fondamentale importanza; questo fenomeno colpisce soprattutto gli 
elementi lignei facenti parte della copertura dell’edificio, in quanto, in 
conseguenza a fattori di naturale invecchiamento, attacco biologico, presenza 
d’acqua, mancata manutenzione degli strati di tenuta, tali elementi in 
corrispondenza dell’appoggio possono giungere, già in condizioni statiche, al 
limite della resistenza; oltretutto l’incremento delle sollecitazioni dovute al sisma 
causa il collasso per perdita dell’appoggio; in questo caso venendo a mancare la 
connessione muro-copertura non è più assolta neanche la funzione di 
solidarizzazione tra le murature. Un’ulteriore forma di degrado che investe le 
strutture di copertura è la deformazione della trave di colmo tale da indurre spinte 
localizzate nelle murature d’ambito e condizionare, in tal modo, il comportamento 
in fase sismica (Fig. 6.6). 
 
Figura 6.6:  fenomeni deformativi o di martellamento della trave di colmo. 
Per quanto riguarda le condizioni manutentive degli elementi di protezione, 
rivestono importanza, ai fini del condizionamento del comportamento sismico, 
quelle situazioni che possono causare o favorire la perdita di efficienza strutturale.  
I principali fattori negativi risultano la presenza di infiltrazioni di acqua meteorica 
dai manti di copertura, che vanno a deteriorare le strutture lignee, e la 
permeabilità all’acqua battente dei paramenti murari con conseguenti effetti di 
dilavamento delle malte. 
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6.2 Definizione di meccanismo di collasso 
 
Con il termine meccanismo si intende il modello di rappresentazione cinematica 
con cui si interpreta e si descrive il comportamento al sisma di una parte 
strutturale unitaria e il danno conseguente. 
Al meccanismo è affidato sia il ruolo di interpretazione dinamico-meccanica del  
danno accaduto che di previsione del danno ulteriore, in quanto il comportamento 
futuro è ipotizzabile come progressione del meccanismo già attivato con il 
relativo danno atteso. I meccanismi di danno innescati dalle azioni sismiche ed 
associati a determinate carenze strutturali tendono a riproporsi in occasione di altri 
eventi sismici con le stesse modalità e con maggior ampiezza. 
E’ interessante osservare che questo concetto di ripetitività dei meccanismi di 
collasso era stato evidentemente compreso dalle maestranze che nel passato 
procedevano al consolidamento delle murature. 
Le tecniche antisismiche pre-moderne, supportate dall’esperienza e dall’intuito, 
proponevano soluzioni basate sull’idea di contrastare l’evoluzione dei meccanismi 
già attivati; i risultati in molti casi si sono dimostrati particolarmente affidabili.  
A seconda delle modalità di collasso i meccanismi possono presentarsi come 
unidirezionali, cioè una volta attivati tendono a indurre spostamenti progressivi 
che si sommano a quelli precedenti (è il caso del ribaltamento fuori piano di una 
facciata), oppure bidirezionali, come ad esempio quelli indotti da sollecitazioni a 
taglio alternate nelle due direzioni nel piano di una parete. Questi ultimi tendono a 
produrre spostamenti di entità minore. 
Va osservato che il concetto stesso di meccanismo tende a ricondurre e 
rappresentare il comportamento sismico delle parti di manufatto in analogia a 
quello di blocchi rigidi, una volta avvenuta la discretizzazione iniziale. In realtà, 
come accennato a proposito delle caratteristiche delle murature, un simile 
comportamento è riscontrabile solo in alcuni tipi murari che mantengono la 
monoliticità in presenza di rotazioni e in cui il danno è costituito da un numero 
limitato di lesioni di grande dimensione. Ciò comporta che, in presenza di tali tipi 
di murature, la lettura dei meccanismi è molto più immediata.  
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Un’ulteriore considerazione riguarda la possibilità di una sovrapposizione di più 
meccanismi; ciò può comportare qualche difficoltà nella lettura dei meccanismi in 
quanto si sovrappongono le evidenze fisiche (lesioni e deformazioni) sulla stessa 
parte dell’edificio. 
A partire dai meccanismi che è possibile riconoscere come già innescati, il 
successivo passo è quello della individuazione dei meccanismi di collasso attesi. 
Il metodo consiste nell’individuare quali sconnessioni, oltre quelle individuate in 
quanto appartenenti a meccanismi già attivati, possono formarsi nella muratura e, 
quindi, quali meccanismi di collasso possono rendersi possibili in caso di eventi 
futuri. 
In altri termini si può dire che il superamento della resistenza a trazione nella 
muratura a causa delle azioni sismiche conduce al formarsi di fessurazioni; queste, 
insieme alle sconnessioni già esistenti (per fasi costruttive, trasformazioni e 
patologie), dividono la struttura muraria in elementi che, nel caso di murature di 
buona qualità, si comportano monoliticamente, cioè possono seguire l’evoluzione 
del meccanismo senza sconnettersi internamente. 
In corrispondenza delle fessurazioni così formatesi sono possibili rotazioni e 
scorrimenti ed il moltiplicatore dei carichi orizzontali, che induce la perdita di 
equilibrio, o, in altri termini l’innesco del meccanismo, è il moltiplicatore di 
collasso.  
Il problema operativo consiste nell’individuare tutti i meccanismi di collasso 
possibili, o quanto meno i più probabili, ovvero quelli cui corrispondono i più 
piccoli valori del moltiplicatore. L’intervento di consolidamento, per essere 
efficace, dovrà introdurre quegli elementi necessari ad evitare la formazione dei 
suddetti meccanismi. 
In realtà l’esperienza, data dall’osservazione del danneggiamento subito in 
occasione di sismi del passato, guida nella scelta dei meccanismi possibili, 
riducendone la casistica, in considerazione della tipicità che assume il 
danneggiamento all’interno delle classi di edifici. 
 
 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 6: Valutazione dei meccanismi di collasso nella chiesa di S. Francesco 
 
 
261 
 
6.3 Meccanismi di danno per le chiese 
 
I 28 meccanismi di danno presenti nella figura riportata in seguito (Fig. 6.7), 
caratteristici per le chiese, permettono di descrivere i danni subiti dall’intero 
complesso, attraverso la suddivisione della fabbrica in macroelementi. 
 
Figura 6.7:  abaco dei meccanismi di collasso caratteristici per le chiese. 
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Figura 6.7:  abaco dei meccanismi di collasso caratteristici per le chiese. 
L’analisi per macroelementi consente, infatti, di indirizzare meglio la 
modellazione del comportamento sismico delle chiese. 
E’ importante sottolineare che affinché possa attivarsi un meccanismo di collasso 
come quelli descritti nell’abaco, è necessario che la muratura sia di buona qualità, 
in caso contrario (p.es. paramenti non collegati con sacco interno) il meccanismo 
può essere preceduto dallo sgretolamento del materiale. 
Si può definire macroelemento una parte costruttivamente riconoscibile e 
compiuta del manufatto, che può coincidere, ma non necessariamente coincide, 
con una parte identificabile anche sotto l’aspetto architettonico e funzionale      
(es. facciata, abside, cappelle); è di norma estesa almeno ad una intera parete o ad 
un orizzontamento, ma solitamente è formata da più pareti ed elementi orizzontali 
connessi tra loro a costituire una parte costruttivamente unitaria e, in alcuni casi, 
volumetricamente definita, pur se in genere collegata e non indipendente dal 
complesso della costruzione.  
Si intende quindi la parte edilizia nell’ambito della quale e’ osservabile e 
compiutamente descrivibile un comportamento unitario e riconoscibile nei 
meccanismi di insieme a seguito delle azioni sismiche. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 6: Valutazione dei meccanismi di collasso nella chiesa di S. Francesco 
 
 
263 
 
Gli schemi interpretativi dei possibili cinematismi di collasso sono rappresentati 
mediante rotazioni o traslazioni di corpi rigidi anche se nella realtà le 
deformazioni non sono sempre concentrate in corrispondenza di singole lesioni 
ma, specialmente per murature di scarsa qualità, su ampie zone con formazione di 
fasci di lesioni. In questi casi il riconoscimento dei meccanismi attivati può 
trovare conferma dall'osservazione di eventuali perdite di verticalità o di 
allineamento oppure in generale degli stati deformativi che devono essere 
congruenti con i cinematismi di riferimento. 
I macroelementi delle chiese descritti di seguito sono: la facciata, la parete laterale 
e di navata, l'arco trasversale, l'abside, la volta, la cupola e tamburo, la torre e la 
cella campanaria, gli aggetti con le vele campanarie; tali macroelementi risultano i 
più frequenti e quelli per i quali la casistica disponibile, derivante dallo studio dei 
reali effetti dei sismi sulle chiese (Friuli 1976; Irpinia 1980; Emilia 1987, 19- 96, 
2000; Lunigiana 1995; Val Tiberina 1- 997, 2001; Umbria-Marche 1997; Slovenia 
1998; Pollino 1998; Molise 2002; Aquila 2009; Emilia 2012), rende corretto un 
approccio metodologico che si fonda sulla possibilità di prevedere il 
comportamento sismico futuro di un manufatto per analogia con il comportamento 
effettivo riscontrato in casi analoghi. 
Le coperture non sono state prese in considerazione come macroelementi propri 
ma come strutture che subiscono danni dall'attivazione di meccanismi propri delle 
parti sottostanti pur svolgendo un ruolo essenziale nel determinare il 
comportamento sismico di queste ultime. 
La facciata, è il macroelemento per il quale l'interpretazione dei meccanismi è più 
agevole in quanto la casistica disponibile di comportamento è più estesa e le 
tipologie ricorrenti si prestano alle schematizzazioni necessarie per questo tipo di 
trattazione. 
Le parti strutturali che determinano le condizioni al contorno, le fasce di 
sovrapposizione, sono costituite da porzioni di parete laterale che generalmente 
possono essere limitate a una larghezza pari a metà dell'altezza di facciata, oltre 
alla copertura e, se presenti, alle volte dell'aula. 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 6: Valutazione dei meccanismi di collasso nella chiesa di S. Francesco 
 
 
264 
 
L'evoluzione dei meccanismi di facciata è condizionata in misura significativa 
dalla presenza, dimensione e disposizione delle aperture (finestre, rosoni ecc..), 
dalle spinte delle coperture non controventate e delle volte nonché da fenomeni di 
interazione dinamica con altri macroelementi come i campanili adiacenti alla 
facciata. Le cornici e le lesene, se ben connesse alle murature, aumentano l'inerzia 
della parete e sono in grado di contrastare l'insorgenza dei meccanismi fuori piano 
che coinvolgono le parti interne del macroelemento mentre altri presidi quali le 
catene longitudinali sono in grado di contrastare anche i meccanismi che 
coinvolgono le fasce di sovrapposizione come nel caso del ribaltamento con 
lesioni nella parte laterale. 
Per le pareti laterali e la parete di navata una classificazione tipologica è poco 
agevole in quanto per questo macroelemento, oltre alla variabilità insita nei 
caratteri tipologici propri, si aggiunge quella derivante dalle possibili connessioni 
con gli altri corpi di fabbrica quali le cappelle, le sagrestie e gli agglomerati 
urbani che determinano situazioni difficilmente codificabili a priori. 
Questo macroelemento ha delle interazioni particolarmente significative con la 
copertura in quanto è sulla parete laterale che l'orditura principale trasferisce i 
carichi e quindi in fase sismica è su questi macroelementi che si concentrano 
puntualmente le forze sismiche generate dal tetto che rappresentano una concausa 
estremamente significativa per attivare o aggravare i meccanismi della parete 
laterale.  
Per contro una copertura efficacemente solidarizzata alle murature perimetrali e in 
grado di trasferire le azioni sismiche può far sì che le due pareti laterali opposte 
fungano mutuamente l'una da contrasto per i meccanismi fuori piano dell'altra.  
Nelle chiese a tre navate le pareti centrali (pareti di navata), anche se dotate di 
molte aperture, non risentono significativamente dell’azione fuori piano a causa 
del contrasto offerto dalle navate laterali. 
Gli archi trasversali, generalmente a tutto sesto o a sesto acuto, sono collegati alle 
pareti laterali e fungono da sostegno per la copertura. Fra questi va considerato 
anche l'arcone trionfale che, pur sviluppando analoghi meccanismi, ha diverse 
condizioni al contorno determinate dal contatto con l'abside e differisce 
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generalmente dai primi per i diversi rapporti fra le dimensioni del foro rispetto al 
pannello murario tanto che in alcuni casi il funzionamento ad arco della struttura 
può venir meno. 
Per gli archi trasversali si sono considerati solamente i meccanismi nel piano in 
quanto per gli spostamenti nella direzione perpendicolare i piedritti sono vincolati 
alla parete laterale e la parte sommitale è generalmente collegata alla copertura, 
condizioni queste in grado di contrastare i meccanismi fuori piano. 
La dimensione del piedritto risulta significativa anche per gli effetti che l'arco 
genera sulla parete laterale: se i piedritti hanno dimensioni considerevoli svolgono 
un'azione di irrigidimento assorbendo una buona parte delle azioni sismiche in 
direzione trasversale; se invece il piedritto è snello e non incatenato esercita un 
spinta con componente orizzontale che grava direttamente sulla parete laterale. 
L'abside è un macroelemento tridimensionale costituito, a seconda dei casi o da 
una parete curva o da un insieme di pannelli murari a pianta rettangolare/quadrata 
o poligonale. Generalmente la copertura è realizzata con puntoni che esercitano 
spinte verso l'esterno del macroelemento lungo il perimetro o in corrispondenza 
delle angolate delle absidi poligonali che favoriscono i meccanismi propri delle 
stesse. Altri fattori vulnerabili sono rappresentati dalla presenza di aperture, che 
indeboliscono la struttura, e delle volte che esercitano delle spinte ad un’altezza 
intermedia della parete e che non vengono quindi contrastate dalla presenza di 
elementi strutturali come i cordoli volti a eliminare le spinte della copertura. 
In alcuni casi la zona del presbiterio, che divide l'aula dal catino absidale, ha 
un'estensione tale da potersi considerare un macroelemento autonomo nel quale si 
attivano prevalentemente meccanismi di taglio nelle due pareti laterali. 
Per le volte valgono in parte le considerazioni sviluppate per la copertura, nel 
senso che questi elementi strutturali sviluppano dei danni indotti dai meccanismi 
che si attivano nelle strutture sottostanti, ad esempio i ribaltamenti delle pareti 
sulle quali poggiano. E’ però vero che alcuni meccanismi coinvolgono le sole 
volte, specialmente nei casi di volte sottili: si pensi, ad esempio ad eventuali 
carichi trasmessi direttamente dalla copertura, alla presenza di rinfianchi molto 
pesanti ecc… 
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In ogni caso, le volte costituiscono, come insegnano gli eventi sismici più recenti, 
uno degli elementi strutturali a maggiore vulnerabilità in una chiesa, e possono 
arrivare al crollo anche per bassi livelli dell’intensità sismica; lo studio delle 
modalità di collasso di questi macroelementi, l’interazione fra le volte e le 
strutture verticali di sostegno rappresentano quindi un passo imprescindibile ai 
fini della redazione di progetti che perseguano consapevolmente gli obiettivi 
primari della sicurezza sismica. Il comportamento sismico è fortemente 
influenzato dalla tipologia architettonica, dai materiali costitutivi e dalle modalità 
costruttive (mattoni in foglio, a spina di pesce). 
A differenza degli altri macroelementi, la cupola e tamburo e/o tiburio sono 
presenti in un numero ridotto di chiese. Questi macroelementi hanno la 
caratteristica negativa per la fabbrica di costituire delle masse oscillanti ad altezze 
spesso considerevoli, che scaricano a terra mediante pilastri, elementi strutturali in 
sé poco adatti a resistere ad azioni orizzontali. Le sollecitazioni sismiche sono 
quindi assorbite dagli altri elementi strutturali della chiesa: pareti di navata, del 
transetto, dell’abside ecc… Oltre alle azioni indotte, tali macroelementi sono 
strutturalmente penalizzati dalla presenza al loro interno di superfici forate, 
indispensabili per l’illuminazione degli edifici di culto. Inoltre per le cupole vanno 
menzionati gli sforzi di trazione presenti nei paralleli anche in condizioni statiche, 
amplificati dalle azioni sismiche. 
In merito ai campanili si sono distinti i meccanismi relativi al macroelemento 
torre campanaria, cella campanaria e vela campanaria. Per quanto riguarda la torre 
campanaria non sempre può essere considerata un macroelemento unico, poiché 
quando la lettura del comportamento complessivo ha rilevato una particolare 
interazione con la cella campanaria con danni significativi si è ritenuto 
distinguere le due parti come elementi distinti. Infatti spesso si sono osservati 
dissesti riguardanti separatamente i due macroelementi, ma in certi casi i danni ai 
due macroelementi sono chiaramente riconducibili alla mutua interazione. 
Da ultimo si sono considerati i macroelementi costituiti da aggetti e vele 
campanarie che, rappresentano comunque delle parti caratterizzate da elevate 
snellezze e dotati di scarse risorse strutturali per resistere alle azioni sismiche. 
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6.4 Analisi e verifica dei meccanismi locali di collasso 
 
Secondo quanto citato al § C8A.4 del D.M 14/01/2008 con relativa Circolare 
Ministeriale 2 febbraio 2009 n. 617, gli edifici esistenti necessitano la valutazione 
della sicurezza sismica in riferimento al comportamento locale della struttura, 
nonché la valutazione dell’attivazione dei possibili meccanismi di collasso. 
In tali edifici spesso avvengono collassi parziali per cause sismiche, in genere per 
perdita dell’equilibrio di porzioni murarie; la verifica nei riguardi di questi 
meccanismi, assume significato se è garantita una certa monoliticità della parete 
muraria, tale da impedire collassi puntuali per disgregazione della muratura. 
Meccanismi locali si verificano nelle pareti murarie prevalentemente per azioni 
perpendicolari al loro piano, mentre nel caso di sistemi ad arco anche per azioni 
nel piano. Le verifiche con riferimento ai meccanismi locali di danno e collasso 
(nel piano e fuori piano) possono essere svolti tramite l’analisi limite 
dell’equilibrio, secondo l’approccio cinematico, che si basa sulla scelta del 
meccanismo di collasso e la valutazione dell’azione orizzontale che attiva tale 
cinematismo, nonché il corrispondente valore dell’accelerazione di picco al suolo 
(PGA), da confrontare con quella prevista per il soddisfacimento delle verifiche. 
L’applicazione del metodo di verifica presuppone quindi l’analisi dei meccanismi 
locali ritenuti significativi per la costruzione, che possono essere ipotizzati sulla 
base della conoscenza del comportamento sismico di strutture analoghe, già 
danneggiate dal terremoto, o individuati considerando la presenza di eventuali 
stati fessurativi, anche di natura non sismica; inoltre andranno tenute presente la 
qualità della connessione tra le pareti murarie, la tessitura muraria, la presenza di 
catene, le interazioni con altri elementi della costruzione o degli edifici adiacenti. 
L’approccio cinematico permette inoltre di determinare l’andamento dell’azione 
orizzontale che la struttura è progressivamente in grado di sopportare all’evolversi 
del meccanismo. Tale curva è espressa attraverso un moltiplicatore α, rapporto tra 
le forze orizzontali applicate ed i corrispondenti pesi delle masse presenti, 
rappresentato in funzione dello spostamento dk di un punto di riferimento del 
sistema; la curva deve essere determinata fino all’annullamento di ogni capacità di 
sopportare azioni orizzontali (α=0).  
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Stato Limite di Salvaguardia della Vita  
La verifica allo Stato Limite di Salvaguardia della Vita dei meccanismi locali, può 
essere svolta con due criteri, per brevità riportiamo quello da noi utilizzato: 
- Verifica semplificata con fattore di struttura q (analisi cinematica lineare) 
Nel caso in cui la verifica riguardi un elemento isolato o una porzione della 
costruzione comunque sostanzialmente appoggiata a terra, la verifica di sicurezza 
è soddisfatta se l’accelerazione spettrale a0* che attiva il meccanismo soddisfa la 
seguente disuguaglianza: 
$∗  ≥  $d  ∙  ¦à  ∙ K B                                                                                                   (6.1) 
in cui ag è funzione della probabilità di superamento dello stato limite scelto e 
della vita di riferimento, S è il coefficiente che tiene conto della categoria di 
sottosuolo e delle condizioni topografiche ed è definito al paragrafo 4.3.6 della 
presente tesi e q è il fattore di struttura, che può essere assunto uguale a 2.0. 
Se il meccanismo locale interessa una porzione della costruzione posta ad una 
certa quota, si deve tener conto del fatto che l’accelerazione assoluta alla quota 
della porzione di edificio interessata dal cinematismo è in genere amplificata 
rispetto a quella al suolo. In tal caso oltre alla 6.1 occorre verificare anche la: 
$∗  ≥  Kg (¢)  ∙  ©(Í)  ∙  B                                                                                            (6.2) 
dove: 
Se(T1): è lo spettro elastico, funzione della probabilità di superamento (in questo 
caso 10%) e del periodo di riferimento VR (in questo caso 75 anni) 
calcolati per il periodo T1; 
T1: è il primo periodo di vibrazione dell’intera struttura nella direzione 
considerata;  
ψ(Z): è il primo modo di vibrazione nella direzione considerata, normalizzato ad 
uno in sommità dell’edificio; in assenza di valutazioni più accurate può 
essere assunto ψ(Z) = Z/H, dove H è l’altezza della struttura rispetto alla 
fondazione; 
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Z: è l’altezza, rispetto alla fondazione dell’edificio, del baricentro delle linee di 
vincolo tra i blocchi interessati dal meccanismo ed il resto della struttura; 
γ: è il corrispondente coefficiente di partecipazione modale (in assenza di 
valutazioni più accurate può essere assunto γ =3N/(2N+1), con N numero di 
piani dell’edificio). 
Le verifiche sono state eseguite mediante il foglio di calcolo C.I.N.E. (Versione 
1.0.1: settembre 2008), che considera per il calcolo della PGA di riferimento il 
minimo tra le relazioni 6.1 e 6.2.   
Nel caso in esame della Chiesa di S. Francesco abbiamo analizzato il 
comportamento nei confronti delle azioni orizzontali dei seguenti macro elementi: 
1. Ribaltamento semplice della parete laterale verso l’esterno; 
2. Ribaltamento semplice della facciata principale (ingresso alla chiesa); 
3. Ribaltamento semplice della facciata secondaria (retro chiesa); 
4. Sfondamento della parete del timpano della facciata principale; 
5. Sfondamento della parete del timpano della facciata secondaria. 
 
Figura 6.8:  indicazione dei meccanismi di collasso analizzati. 
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6.4.1 Meccanismo di ribaltamento semplice (parete laterale e facciata) 
 
Il meccanismo di ribaltamento semplice si manifesta attraverso la rotazione rigida 
di intere facciate o porzioni di pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla 
base di esse e che percorrono la struttura muraria sollecitata da azioni fuori dal 
piano (Fig. 6.9).  
Questo meccanismo è generalmente associato alla mancanza di un adeguato 
vincolo in sommità e all’assenza di collegamento tra le pareti ortogonali.  
L’assenza di cordoli o catene ai piani, la presenza di orizzontamenti deformabili 
e/o mal collegati, la presenza di spinte orizzontali non contrastate sulla parete e 
una cattiva qualità del sistema murario resistente (muratura a sacco o paramenti 
mal collegati) favoriscono inoltre l'attivazione del cinematismo.  
Determinate le condizioni di vincolo ed i carichi agenti sul sistema, rappresentati 
dai pesi trasmessi al macroelemento dalle strutture e sovrastrutture su esso agenti 
e dalle azioni orizzontali dovute al sisma oppure a spinte statiche, possiamo 
procedere alla valutazione del meccanismo di collasso assumendo lo schema di 
corpo rigido riportato in figura 6.8; in condizioni sismiche, a ciascun carico 
verticale corrisponde un carico orizzontale calcolato come il prodotto del primo 
per il coefficiente sismico α. Il moltiplicatore di collasso α delle forze orizzontali 
è valutato imponendo le condizioni di equilibrio che il sistema di forze agenti 
deve rispettare in condizioni di prossimo ribaltamento. Si procede quindi alla 
valutazione del momento delle forze che determinano il ribaltamento del corpo 
attorno alla cerniera cilindrica considerata (momento ribaltante MR) e quello delle 
forze che si oppongono a tale rotazione (momento stabilizzante MS). 
Nei paragrafi successivi si effettuano le verifiche considerando i valori di ag, F0 e 
Tc* caratteristici di uno spettro di risposta che costituisce l’inviluppo di quello 
ricavato precisamente per il sito considerato. 
Riportiamo di seguito le espressioni necessarie per la determinazione dei momenti 
stabilizzante e ribaltante e del moltiplicatore di collasso. 
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Momento stabilizzante: 
¶L = Q Ëq ∙ q2

q + Q q ∙ Áq +

q Q ¦Lq ∙ Áq + Q ¢q ∙ ℎq

q

q                                                        (6.3) 
Momento ribaltante: 
¶á = Ì ∙ âQ Ëq ∙ ã¤q +q Q q ∙ ℎq + Q ¦Lq  ∙  ℎq

q

q ä + Q åq ∙ ℎq +

q ¦å ∙ ℎq                    (6.4) 
Moltiplicatore di collasso: 
Ì = ∑ Ëq ∙ q2q + ∑ q ∙ Áq +q ∑ ¦Lq ∙ Áq + ∑ ¢q ∙ ℎqqq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q ¦å ∙ ℎq    ∑ Ëq ∙ ã¤q +q ∑ q ∙ ℎq + ∑ ¦Lq  ∙  ℎqqq       (6.5) 
dove: 
n: è il numero di piani interessati dal cinematismo; 
Wi: è il peso proprio della parete al piano i-esimo; 
FVi: è la componente verticale della spinta di archi o 
volte sulla parete al piano i-esimo; 
FHi: è la componente orizzontale della spinta di archi o 
volte sulla parete al piano i-esimo; 
PSi: è il peso del solaio agente sulla parete al piano     
i-esimo calcolato in base all’area di influenza; 
PH: è la spinta statica trasmessa dalla copertura; 
Ti: è il valore massimo dell’azione di un eventuale 
tirante in testa alla parete al piano i-esimo; 
si: è lo spessore della parete al piano i-esimo; 
hi: è l’altezza della parete al piano i-esimo rispetto 
alla cerniera B; 
hVi: è l’altezza del punto di applicazione della spinta 
di archi o volte al piano i-esimo rispetto alla 
cerniera B; 
di: è la distanza orizzontale dalla cerniera B del punto 
di applicazione del carico del solaio sulla parete al 
piano i-esimo; 
dVi: sono le distanza orizzontali dalla cerniera B dei 
punti di applicazione di FVi; 
yG: è l’altezza del baricentro della parete al piano      
i-esimo rispetto alla cerniera B; 
α: è il moltiplicatore delle forze orizzontali. 
Figura 6.9:  meccanismo di collasso per il ribaltamento semplice. 
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Meccanismo 1: Ribaltamento semplice della parete laterale verso l’esterno 
E’ stato analizzato il meccanismo di ribaltamento 
semplice della facciata laterale rivolta verso il 
campo destinato alle attività ludiche. Come 
intuibile dalla Figura 6.8, la parete considerata 
nella sua estensione non presenta ritegni in 
direzione ortogonale, cioè non sono presenti setti 
murari che possano costituire un adeguato 
ritegno nei confronti del meccanismo considerato 
se non quelli di estremità.  
Figura 6.10:  macroelemento parete laterale. 
Le caratteristiche geometriche della parete e dei macroelementi, le azioni sui 
macroelementi ed il calcolo delle azioni ribaltanti, stabilizzanti e il moltiplicatore 
di collasso impiegate nelle verifiche sono riportate nelle tabelle di seguito esposte, 
dove sono le caselle di inserimento ed elaborazione dei dati.   
Elevazione 
GEOMETRIA DELLA FACCIATA 
Peso 
specifico 
della 
muratura 
γi [KN/m3] 
 
Arretramento 
della cerniera 
attorno alla 
quale avviene il 
ribaltamento 
rispetto al lembo 
esterno della 
parete [m] 
Altezza delle fasce murarie Larghezza delle fasce murarie 
Quota del 
sottofinestra 
[m] 
Quota del 
soprafinestra 
[m] 
Larghezza 
della fascia 
sottofinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
intermedia al 
netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
soprafinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
1 0,00 5,17 3,12 3,12 22,05 22,25 0,00 
2 7,28 8,94 22,05 19,65 22,05 20,00 0,00 
Tabella 6.1: valori delle caratteristiche geometriche della parete laterale. 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DEI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Spessore della 
parete al piano 
i-esimo 
[m] 
Altezza di 
interpiano al 
piano i-esimo 
[m] 
Braccio 
orizzontale del 
carico del solaio 
al piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica 
di [m] 
Braccio 
orizzontale 
dell’azione di 
archi o volte al 
piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica  
dvi [m] 
Quota del punto 
di applicazione di 
azioni trasmesse 
da archi o volte al 
piano i-esimo  
hvi [m] 
Quota del 
baricentro della 
parete al piano i-
esimo 
YGi [m] 
1 0,42 5,02 0,00 0,3633 3,37 1,94 
2 0,42 5,05 0,3867 0,00 0,00 2,32 
Tabella 6.2: valori delle caratteristiche geometriche dei macroelementi. 
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AZIONI SUI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Peso proprio 
della parete al 
piano i-esimo 
Wi [KN] 
Carico 
trasmesso dal 
solaio al piano 
i-esimo 
PSi [KN] 
Spinta statica 
della copertura  
PH [KN] 
Componente 
verticale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FVi [KN]  
Componente 
orizzontale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FHi [KN] 
Azione del tirante 
al piano i-esimo 
Ti [KN] 
1 119,8 0,0 
0,0 
91,9975 53,1148 0,0 
2 901,7 56,6743 0,0 0,0 0,0 
Tabella 6.3: valori delle azioni sui macroelementi. 
Dove per il calcolo analitico della spinta delle volte ci siamo avvalsi del seguente 
metodo semplificato: 
γCONCIO = 18 KN/m3 (mattoni) 
γRIEMPIMENTO = 15 KN/m3  
P1-CONCIO = γCONCIO · VCONCIO 
P2-RIEMPIMENTO = γRIEMPIMENTO · VRIEMPIMENTO 
 
S3 = spinta della volta = P1-CONCIO+P2-RIEMPIMENTO 
H3 = spinta orizzontale = S3 · senα 
P3 = spinta verticale = S3 · cosα 
Figura 6.11:  metodo grafico per il calcolo della spinta della volta. 
Ribaltamento 
delle 
elevazioni 
MOMENTO DELLE AZIONI 
STABILIZZANTI 
MOMENTO DELLE  
AZIONI RIBALTANTI 
MOLTIPLICA- 
TORE α0 
Peso proprio 
delle pareti 
[KN·m] 
Carico 
dei solai 
[KN·m] 
Azione di 
archi o volte 
[KN·m] 
Inerzia 
delle pareti 
[KN·m] 
Inerzia 
dei solai 
[KN·m] 
Inerzia di 
archi o volte 
[KN·m] 
Spinta statica 
di archi o volte 
[KN·m] 
Valore di α0 
2 - 1 214,5 21,9 33,4 6848,6 570,7 310,0 179,0 0,012 
2 189,4 21,9 0,0 2089,9 286,2 0,0 0,0 0,089 
Tabella 6.4: valori di calcolo del momento delle azioni stabilizzanti, del momento delle 
azioni ribaltanti e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
ribaltamento per la parete laterale posta ad una quota diversa rispetto a quella di 
terra è pari a 0.16g; il valore di riferimento della PGA per lo stato limite 
considerato (SLV) è di 0.223g. La verifica risulta pertanto non soddisfatta. 
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Meccanismo 2: Ribaltamento semplice della facciata principale 
E’ stato analizzato il meccanismo di ribaltamento 
semplice della facciata principale di ingresso alla 
chiesa. Anche in questo caso come intuibile dalla 
Figura 6.8, la parete considerata nella sua 
estensione non presenta ritegni in direzione 
ortogonale, cioè non sono presenti setti murari 
che possano costituire un adeguato ritegno nei 
confronti del meccanismo considerato se non 
quelli di estremità.  
Figura 6.12:  macroelemento facciata principale. 
Le caratteristiche geometriche della parete e dei macroelementi, le azioni sui 
macroelementi ed il calcolo delle azioni ribaltanti, stabilizzanti e il moltiplicatore 
di collasso impiegate nelle verifiche sono riportate nelle tabelle di seguito esposte,  
dove sono le caselle di inserimento ed elaborazione dei dati.    
Elevazione 
GEOMETRIA DELLA FACCIATA 
Peso 
specifico 
della 
muratura 
γi [KN/m3] 
 
Arretramento 
della cerniera 
attorno alla 
quale avviene il 
ribaltamento 
rispetto al lembo 
esterno della 
parete [m] 
Altezza delle fasce murarie Larghezza delle fasce murarie 
Quota del 
sottofinestra 
[m] 
Quota del 
soprafinestra 
[m] 
Larghezza 
della fascia 
sottofinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
intermedia al 
netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
soprafinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
1 0,00 3,39 7,32 7,32 9,22 20,00 0,00 
2 7,25 9,35 9,22 7,32 9,22 20,00 0,00 
Tabella 6.5: valori delle caratteristiche geometriche della parete laterale. 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DEI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Spessore della 
parete al piano 
i-esimo 
[m] 
Altezza di 
interpiano al 
piano i-esimo 
[m] 
Braccio 
orizzontale del 
carico del solaio 
al piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica 
di [m] 
Braccio 
orizzontale 
dell’azione di 
archi o volte al 
piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica  
dvi [m] 
Quota del punto 
di applicazione di 
azioni trasmesse 
da archi o volte al 
piano i-esimo  
hvi [m] 
Quota del 
baricentro della 
parete al piano i-
esimo 
YGi [m] 
1 0,82 4,68 0,00 0,7633 3,37 2,45 
2 0,82 5,39 0,00 0,00 0,00 2,21 
Tabella 6.6: valori delle caratteristiche geometriche dei macroelementi. 
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AZIONI SUI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Peso proprio 
della parete al 
piano i-esimo 
Wi [KN] 
Carico 
trasmesso dal 
solaio al piano 
i-esimo 
PSi [KN] 
Spinta statica 
della copertura  
PH [KN] 
Componente 
verticale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FVi [KN]  
Componente 
orizzontale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FHi [KN] 
Azione del tirante 
al piano i-esimo 
Ti [KN] 
1 601,9 0,0 
0,0 
89,0634 51,4208 0,0 
2 750,3 0,0 0,0 0,0 0,0 
Tabella 6.7: valori delle azioni sui macroelementi. 
Dove per il calcolo analitico della spinta delle volte ci siamo avvalsi del seguente 
metodo semplificato: 
γCONCIO = 18 KN/m3 (mattoni) 
γRIEMPIMENTO = 15 KN/m3  
P1-CONCIO = γCONCIO · VCONCIO 
P2-RIEMPIMENTO = γRIEMPIMENTO · VRIEMPIMENTO 
 
S3 = spinta della volta = P1-CONCIO+P2-RIEMPIMENTO 
H3 = spinta orizzontale = S3 · senα 
P3 = spinta verticale = S3 · cosα 
Figura 6.13:  metodo grafico per il calcolo della spinta della volta. 
Ribaltamento 
delle 
elevazioni 
MOMENTO DELLE AZIONI 
STABILIZZANTI 
MOMENTO DELLE  
AZIONI RIBALTANTI 
MOLTIPLICA- 
TORE α0 
Peso proprio 
delle pareti 
[KN·m] 
Carico 
dei solai 
[KN·m] 
Azione di 
archi o volte 
[KN·m] 
Inerzia 
delle pareti 
[KN·m] 
Inerzia 
dei solai 
[KN·m] 
Inerzia di 
archi o volte 
[KN·m] 
Spinta statica 
di archi o volte 
[KN·m] 
Valore di α0 
2 - 1 554,4 0,0 68,0 6641,5 0,0 300,1 173,3 0,065 
2 307,6 0,0 0,0 1656,3 0,0 0,0 0,0 0,186 
Tabella 6.8: valori di calcolo del momento delle azioni stabilizzanti, del momento delle 
azioni ribaltanti e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
ribaltamento per la facciata principale è pari a 0.131g e 0,314g rispettivamente nel 
caso di formazione della cerniera cilindrica alla base e formazione della cerniera 
cilindrica orizzontale nella fascia bassa; il valore di riferimento della PGA per lo 
stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. La verifica risulta pertanto non 
soddisfatta solo nel caso in cui la cerniera cilindrica si forma alla base. 
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Meccanismo 3: Ribaltamento semplice della facciata secondaria 
E’ stato analizzato il meccanismo di 
ribaltamento semplice della facciata 
secondaria del retro chiesa. Anche in questo 
caso come intuibile dalla Figura 6.8, la parete 
considerata nella sua estensione non presenta 
ritegni in direzione ortogonale, cioè non sono 
presenti setti murari che possano costituire un 
adeguato ritegno nei confronti del 
meccanismo considerato se non quelli di 
estremità.  
Figura 6.14:  macroelemento facciata secondaria. 
Le caratteristiche geometriche della parete e dei macroelementi, le azioni sui 
macroelementi ed il calcolo delle azioni ribaltanti, stabilizzanti e il moltiplicatore 
di collasso impiegate nelle verifiche sono riportate nelle tabelle di seguito esposte, 
dove sono le caselle di inserimento ed elaborazione dei dati.    
Elevazione 
GEOMETRIA DELLA FACCIATA 
Peso 
specifico 
della 
muratura 
γi [KN/m3] 
 
Arretramento 
della cerniera 
attorno alla 
quale avviene il 
ribaltamento 
rispetto al lembo 
esterno della 
parete [m] 
Altezza delle fasce murarie Larghezza delle fasce murarie 
Quota del 
sottofinestra 
[m] 
Quota del 
soprafinestra 
[m] 
Larghezza 
della fascia 
sottofinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
intermedia al 
netto delle 
aperture [m] 
Larghezza 
della fascia 
soprafinestra 
al netto delle 
aperture [m] 
1 0,00 0,00 8,46 8,46 8,46 20,00 0,00 
Tabella 6.9: valori delle caratteristiche geometriche della parete laterale. 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DEI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Spessore della 
parete al piano 
i-esimo 
[m] 
Altezza di 
interpiano al 
piano i-esimo 
[m] 
Braccio 
orizzontale del 
carico del solaio 
al piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica 
di [m] 
Braccio 
orizzontale 
dell’azione di 
archi o volte al 
piano i-esimo 
rispetto alla 
cerniera cilindrica  
dvi [m] 
Quota del punto 
di applicazione di 
azioni trasmesse 
da archi o volte al 
piano i-esimo  
hvi [m] 
Quota del 
baricentro della 
parete al piano i-
esimo 
YGi [m] 
1 0,85 9,70 0,00 0,75 6,35 4,85 
Tabella 6.10: valori delle caratteristiche geometriche dei macroelementi. 
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AZIONI SUI MACROELEMENTI 
Elevazione 
Peso proprio 
della parete al 
piano i-esimo 
Wi [KN] 
Carico 
trasmesso dal 
solaio al piano 
i-esimo 
PSi [KN] 
Spinta statica 
della copertura  
PH [KN] 
Componente 
verticale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FVi [KN]  
Componente 
orizzontale della 
spinta di archi o 
volte al piano      
i-esimo 
FHi [KN] 
Azione del tirante 
al piano i-esimo 
Ti [KN] 
1 1395,1 0,0 0,0 127,6347 73,6899 0,0 
Tabella 6.11: valori delle azioni sui macroelementi. 
Dove per il calcolo analitico della spinta delle volte ci siamo avvalsi del seguente 
metodo semplificato: 
γCONCIO = 18 KN/m3 (mattoni) 
γRIEMPIMENTO = 15 KN/m3  
P1-CONCIO = γCONCIO · VCONCIO 
P2-RIEMPIMENTO = γRIEMPIMENTO · VRIEMPIMENTO 
 
S3 = spinta della volta = P1-CONCIO+P2-
RIEMPIMENTO 
H3 = spinta orizzontale = S3 · senα 
P3 = spinta verticale = S3 · cosα 
Figura 6.15:  metodo grafico per il calcolo della spinta della volta. 
Ribaltamento 
delle 
elevazioni 
MOMENTO DELLE AZIONI 
STABILIZZANTI 
MOMENTO DELLE  
AZIONI RIBALTANTI 
MOLTIPLICA- 
TORE α0 
Peso proprio 
delle pareti 
[KN·m] 
Carico 
dei solai 
[KN·m] 
Azione di 
archi o volte 
[KN·m] 
Inerzia 
delle pareti 
[KN·m] 
Inerzia 
dei solai 
[KN·m] 
Inerzia di 
archi o volte 
[KN·m] 
Spinta statica 
di archi o volte 
[KN·m] 
Valore di α0 
1 592,9 0,0 95,7 6766,0 0,0 810,5 467,9 0,029 
Tabella 6.12: valori di calcolo del momento delle azioni stabilizzanti, del momento delle 
azioni ribaltanti e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
ribaltamento per la facciata secondaria è pari a 0.05g; il valore di riferimento della 
PGA per lo stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. La verifica risulta pertanto 
non soddisfatta. 
 
Valutazione della sicurezza statica e della vulnerabilità sismica del liceo scientifico“Leonardo Da Vinci”a 
Villafranca in Lunigiana 
Capitolo 6: Valutazione dei meccanismi di collasso nella chiesa di S. Francesco 
 
 
278 
 
6.4.2 Meccanismo di sfondamento della parete del timpano 
 
Il meccanismo di sfondamento della parete del timpano si manifesta con 
l’espulsione di materiale dalla zona sommitale della parete del timpano e col 
distacco di corpi cuneiformi definiti da sezioni di frattura oblique e verticali per 
azioni fuori dal piano (Fig. 6.16). 
Il cinematismo è in genere provocato dall’azione ciclica di martellamento della 
trave di colmo della copertura. In fase sismica la presenza di travi di colmo di 
notevoli dimensioni causa il trasferimento di una elevata spinta alla parete del 
timpano e può determinare il distacco di macroelementi cuneiformi e l’instaurarsi 
delle condizioni di instabilità che si manifestano attraverso la rotazione degli 
stessi attorno a cerniere oblique. Il cinematismo è analizzato considerando il 
problema simmetrico rispetto alla verticale passante per il colmo della parete del 
timpano ed ipotizzando che i due macroelementi possano ruotare ciascuno attorno 
ad una delle cerniere cilindriche oblique e reciprocamente entrambe rispetto ad un 
punto di contatto (punto C); nel contempo si ammette che essi subiscano 
scorrimenti verso l’alto lungo le suddette cerniere inclinate. La geometria dei 
corpi è definita in relazione all’angolo di inclinazione β delle cerniere oblique 
rispetto all’orizzontale. Si osserva a tale riguardo che quanto più l’angolo β è 
piccolo tanto più il meccanismo di sfondamento della parete del timpano può 
essere assimilato ad un meccanismo di ribaltamento semplice attorno ad una 
cerniera cilindrica orizzontale alla sua base; in corrispondenza di β = 0 
l’espressione formulata per il calcolo del moltiplicatore di collasso descrive 
proprio le condizioni di ribaltamento semplice del timpano. 
Nella figura di mezzeria qui sotto si definisce con O1 e O2 rispettivamente le 
origini per il corpo 1 e 2 coincidenti con il vertice A del cuneo; gli assi z1 e z2 
coincidono con le cerniere cilindriche attorno alle quali ruotano rigidamente i due 
macroelementi. Gli assi yi, perpendicolari al piano della parete, sono entranti in 
essa e coincidenti per i due corpi. Gli assi x1 e x2, perpendicolari agli assi 
zi,appartengono al piano della parete e completano la definizione di due terne 
destrorse. Si definisce poi un sistema di riferimento globale esterno per i due corpi 
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con assi X orizzontale e Z verticale appartenenti al piano della parete ed Y 
ortogonali ad esso.  
Riportiamo di seguito l’espressione rappresentante l’equazione dei lavori virtuali 
e l’espressione necessaria per la determinazione del moltiplicatore di collasso. 
Equazione dei lavori virtuali: 
Ì ∙ æËßç + Ë%ß%ç + ¦ß¥ç + Q ¦q«ß¥q«çq,« è = Ëßé + Ë%ß%é + ¦ß¥é  + Q ¦q«ß¥q«éq,«             (6.6) 
Moltiplicatore di collasso: 
Ì = (Ë + Ë%) #2 cos ë + ì& + ¦Á@ cos ë + ì + ∑ ¦¿íÁq« cos ë + ì ¿,íËî¤ +  Ë%î¤% + ¦î@ + ∑ ¦¿íî¦¿í¿,í                             (6.7) 
dove: 
w = s·tgβ·senβ 
Wi: è il peso proprio del macroelemento i-esimo; 
P: è il carico trasmesso dalla trave di colmo; 
PVij: rappresenta l’i-esimo carico verticale trasmesso in 
testa al macroelemento j-esimo; 
s: è lo spessore della parete del timpano; 
β: è l’inclinazione della sezione di frattura che 
individua il macroelemento rispetto 
all’orizzontale (inclinazione delle cerniere 
cilindriche oblique); 
dp: è l’arretramento del punto di applicazione del 
carico trasmesso dalla trave di colmo rispetto alla 
superficie esterna della parete del timpano; 
dij: è l’arretramento del punto di applicazione dell’i-
esimo carico verticale in testa al macroelemento j-
esimo rispetto alla superficie esterna della parete 
del timpano; 
xGi: è la distanza, misurata lungo l’asse locale xi, del 
baricentro del macroelemento i-esimo rispetto al 
proprio polo (punto A); 
xP: è la distanza, misurata lungo l’asse locale x1, del 
colmo della parete rispetto al punto A; 
xPVij: è la distanza, misurata lungo l’asse locale xj, del 
punto di applicazione della i-esima forza verticale 
applicata in testa al macroelemento j-esimo 
rispetto al proprio polo (punto A). 
Figura 6.16:  meccanismo di collasso per sfondamento della parete del timpano. 
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Meccanismo 4: Sfondamento della parete del timpano della facciata principale 
E’ stato analizzato il meccanismo di sfondamento 
della parete del timpano della facciata principale di 
ingresso alla chiesa. In questa facciata il timpano è 
sormontato da un corpo in muratura che segue la 
sua stessa inclinazione per dare maestosità alla 
facciata. Abbiamo valutato per questo meccanismo 
sia la possibilità che la formazione della cerniera 
cilindrica avvenga in modo orizzontale (0°) sia che 
essa si manifesti in modo obliquo (15°).  
Figura 6.17:  macroelemento timpano facciata principale. 
Le caratteristiche geometriche della parete, le coordinate dei punti di applicazione 
delle azioni sui macroelementi nel piano, le azioni sulla parete e il moltiplicatore 
di collasso impiegate nelle verifiche sono riportate nelle tabelle di seguito esposte, 
dove sono le caselle di inserimento ed elaborazione dei dati.  
Nel caso di formazione della cerniera orizzontale (β=0°) si ha: 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DELLA PARETE 
Spessore 
della 
parete  
s 
[m] 
Inclinazione 
delle sezioni 
di frattura 
rispetto 
all’orizzontale 
 β [º] 
Arretramento 
del punto di 
applicazione 
dell’azione 
trasmessa dalla 
trave di colmo 
rispetto alla 
superficie 
esterna del 
timpano 
dP[m] 
Arretramento 
dei punti di 
applicazione 
dei carichi 
verticali in 
testa al corpo i-
esimo rispetto 
alla superficie 
esterna del 
timpano 
dij[m] 
Distanza del 
baricentro 
del corpo i-
esimo 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XGi [m] 
Distanza del 
punto di 
colmo della 
parete 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XP [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
1 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x1  
XPVi1 [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
2 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x2  
XPVi2 [m] 
0,82 0,00 0,20 0,305 0,49 1,47 1,47 1,47 
Tabella 6.13: valori delle caratteristiche geometriche della parete. 
COORDINATE DEI PUNTI DI APPLICAZIONE DELLE AZIONI  
SUI MACROELEMENTI NEL PIANO DELLA PARETE 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del 
baricentro del 
corpo i-esimo 
rispetto al 
vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
verticale del 
punto di 
colmo della 
parete 
rispetto al 
vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 1 in testa 
al corpo 1 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 2 in testa 
al corpo 1 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 1 in testa 
al corpo 2 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 2 in testa 
al corpo 2 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Coordinate nel 
sistema di 
riferimento 
globale  
[X-Z] 
0,0004 
1,4704 
2,306 0,0 2,306 0,0 X 
0,4901 0,7352 0,0 0,7352 0,0 Z 
Tabella 6.14: valori dei punti di applicazione delle azioni sui macroelementi. 
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AZIONI SULLA PARETE Arretramento del punto di contatto tra i cunei 
(cerniera C) rispetto 
alla superficie esterna 
del timpano a
 
[m] 
 
Peso proprio del corpo 
i-esimo 
Wi [KN] 
Carico trasmesso dalla 
trave di colmo 
[KN] 
Carico verticale i-
esimo trasmesso in 
testa al corpo 1 
PVi1 [KN] 
Carico verticale i-
esimo trasmesso in 
testa al corpo 2 
PVi2 [KN] 
111,2133 143,0545 62,1895 62,3103 0,00 
Tabella 6.15: valori delle azioni sulla parete. 
DATI DI CALCOLO MOLTIPLICATORE α0 
Numeratore di α0 Denominatore di α0 Valore di α0 
157,778 410,898 0,384 
Tabella 6.16: valori dei dati di calcolo e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
sfondamento della parete del timpano della facciata principale è pari a 0.626g; il 
valore di riferimento della PGA per lo stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. 
La verifica risulta pertanto soddisfatta. 
Invece nel caso di formazione della cerniera obliqua (β=15°) si ha: 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DELLA PARETE 
Spessore 
della 
parete  
s 
[m] 
Inclinazione 
delle sezioni 
di frattura 
rispetto 
all’orizzontale 
 β [º] 
Arretramento 
del punto di 
applicazione 
dell’azione 
trasmessa dalla 
trave di colmo 
rispetto alla 
superficie 
esterna del 
timpano 
dP[m] 
Arretramento 
dei punti di 
applicazione 
dei carichi 
verticali in 
testa al corpo i-
esimo rispetto 
alla superficie 
esterna del 
timpano 
dij[m] 
Distanza del 
baricentro 
del corpo i-
esimo 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XGi [m] 
Distanza del 
punto di 
colmo della 
parete 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XP [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
1 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x1  
XPVi1 [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
2 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x2  
XPVi2 [m] 
0,82 15 0,20 0,305 0,51 1,42 0,77 0,77 
Tabella 6.17: valori delle caratteristiche geometriche della parete. 
DATI DI CALCOLO MOLTIPLICATORE α0 
Numeratore di α0 Denominatore di α0 Valore di α0 
71,645 286,332 0,25 
Tabella 6.18: valori dei dati di calcolo e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
sfondamento della parete del timpano della facciata principale è pari a 0.429g; il 
valore di riferimento della PGA per lo stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. 
La verifica risulta pertanto soddisfatta. 
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Meccanismo 5: Sfondamento della parete del timpano della facciata secondaria 
E’ stato analizzato il meccanismo di 
sfondamento della parete del timpano della 
facciata secondaria del retro chiesa. Anche 
in questo caso, per questo meccanismo 
abbiamo valutato  sia la possibilità che la 
formazione della cerniera cilindrica avvenga 
in modo orizzontale (0°) sia che essa si 
manifesti in modo obliquo (15°).  
Figura 6.18:  macroelemento timpano facciata secondaria. 
Le caratteristiche geometriche della parete, le coordinate dei punti di applicazione 
delle azioni sui macroelementi nel piano, le azioni sulla parete e il moltiplicatore 
di collasso impiegate nelle verifiche sono riportate nelle tabelle di seguito esposte, 
dove sono le caselle di inserimento ed elaborazione dei dati.  
Nel caso di formazione della cerniera orizzontale (β=0°) si ha: 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DELLA PARETE 
Spessore 
della 
parete  
s 
[m] 
Inclinazione 
delle sezioni 
di frattura 
rispetto 
all’orizzontale 
 β [º] 
Arretramento 
del punto di 
applicazione 
dell’azione 
trasmessa dalla 
trave di colmo 
rispetto alla 
superficie 
esterna del 
timpano 
dP[m] 
Arretramento 
dei punti di 
applicazione 
dei carichi 
verticali in 
testa al corpo i-
esimo rispetto 
alla superficie 
esterna del 
timpano 
dij[m] 
Distanza del 
baricentro 
del corpo i-
esimo 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XGi [m] 
Distanza del 
punto di 
colmo della 
parete 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XP [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
1 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x1  
XPVi1 [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
2 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x2  
XPVi2 [m] 
0,85 0,00 0,20 0,00 0,45 1,35 0,00 0,00 
Tabella 6.19: valori delle caratteristiche geometriche della parete. 
COORDINATE DEI PUNTI DI APPLICAZIONE DELLE AZIONI  
SUI MACROELEMENTI NEL PIANO DELLA PARETE 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del 
baricentro del 
corpo i-esimo 
rispetto al 
vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
verticale del 
punto di 
colmo della 
parete 
rispetto al 
vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 1 in testa 
al corpo 1 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 2 in testa 
al corpo 1 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 1 in testa 
al corpo 2 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Distanza 
orizzontale e 
verticale del punto 
di applicazione 
del carico 
verticale 2 in testa 
al corpo 2 rispetto 
al vertice A del 
cuneo [m] 
Coordinate nel 
sistema di 
riferimento 
globale  
[X-Z] 
0,0032 
1,3485 
0,0 0,0 0,0 0,0 X 
0,4495 0,0 0,0 0,0 0,0 Z 
Tabella 6.20: valori dei punti di applicazione delle azioni sui macroelementi. 
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AZIONI SULLA PARETE Arretramento del punto di contatto tra i cunei 
(cerniera C) rispetto 
alla superficie esterna 
del timpano a
 
[m] 
 
Peso proprio del corpo 
i-esimo 
Wi [KN] 
Carico trasmesso dalla 
trave di colmo 
[KN] 
Carico verticale i-
esimo trasmesso in 
testa al corpo 1 
PVi1 [KN] 
Carico verticale i-
esimo trasmesso in 
testa al corpo 2 
PVi2 [KN] 
96,9612 143,0545 0,00 0,00 0,00 
Tabella 6.21: valori delle azioni sulla parete. 
DATI DI CALCOLO MOLTIPLICATORE α0 
Numeratore di α0 Denominatore di α0 Valore di α0 
111,028 280,077 0,396 
Tabella 6.22: valori dei dati di calcolo e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
sfondamento della parete del timpano della facciata principale è pari a 0.606g; il 
valore di riferimento della PGA per lo stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. 
La verifica risulta pertanto soddisfatta. 
Invece nel caso di formazione della cerniera obliqua (β=15°) si ha: 
CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DELLA PARETE 
Spessore 
della 
parete  
s 
[m] 
Inclinazione 
delle sezioni 
di frattura 
rispetto 
all’orizzontale 
 β [º] 
Arretramento 
del punto di 
applicazione 
dell’azione 
trasmessa dalla 
trave di colmo 
rispetto alla 
superficie 
esterna del 
timpano 
dP[m] 
Arretramento 
dei punti di 
applicazione 
dei carichi 
verticali in 
testa al corpo i-
esimo rispetto 
alla superficie 
esterna del 
timpano 
dij[m] 
Distanza del 
baricentro 
del corpo i-
esimo 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XGi [m] 
Distanza del 
punto di 
colmo della 
parete 
dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse 
locale xi     
XP [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
1 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x1  
XPVi1 [m] 
Distanza dal 
punto di 
applicazione 
dell’i-esimo 
carico verticale 
in testa al corpo 
2 dall’origine 
misurata con 
riferimento 
all’asse locale x2  
XPVi2 [m] 
0,85 15 0,20 0,305 0,43 1,30 0,00 0,00 
Tabella 6.23: valori delle caratteristiche geometriche della parete. 
DATI DI CALCOLO MOLTIPLICATORE α0 
Numeratore di α0 Denominatore di α0 Valore di α0 
49,284 209,271 0,236 
Tabella 6.24: valori dei dati di calcolo e del moltiplicatore di collasso α0. 
Il valore della PGA che porta all’attivazione del meccanismo di collasso di 
sfondamento della parete del timpano della facciata principale è pari a 0.384g; il 
valore di riferimento della PGA per lo stato limite considerato (SLV) è di 0.223g. 
La verifica risulta pertanto soddisfatta. 
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Conclusioni 
 
Nel presente lavoro di tesi è stata proposta la valutazione della sicurezza statica e 
della vulnerabilità sismica di un edificio pubblico realizzato in muratura portante: 
il liceo scientifico “Leonardo Da Vinci” con annessa la Chiesa di S. Francesco e 
relativa residenza parrocchiale sito nel Comune di Villafranca in Lunigiana (MS). 
La fase iniziale di indagine, basata sull’analisi della documentazione originale 
disponibile, sui sopralluoghi e saggi in situ ha fornito il quadro di dati necessario 
alla valutazione preliminare della vulnerabilità sismica dell’edificio. 
Successivamente è stato realizzato un modello tridimensionale agli elementi finiti 
con il quale si sono individuate le caratteristiche di risposta dinamica dell’edificio 
per mezzo di un’analisi dinamica lineare o “analisi modale”; in seguito sono state 
condotte le verifiche di resistenza degli elementi inseriti nel modello, le quali 
hanno mostrato il quadro critico di seguito descritto.  
Nei confronti delle azioni statiche (SLU), i maschi murari evidenziano un buon 
soddisfacimento delle verifiche di sicurezza soprattutto per la pressoflessione nel 
e fuori dal piano dove le criticità maggiori riguardano rispettivamente gli elementi 
in falso al piano primo e gli elementi perimetrali del chiostro interno (a causa 
dell’elevata snellezza) del medesimo piano; la verifica a taglio risulta la più 
critica, la maggior parte dei maschi, che non garantiscono il soddisfacimento di 
essa, ricadono nella zona dell’abitazione del parroco o nella zona archivi e 
deposito sopra le cappelle laterali della chiesa (zona originaria che non ha risentito 
dei bombardamenti della seconda guerra mondiale). 
Non è possibile affermare la stessa cosa per quanto riguarda le fasce di piano, in 
particolare si evidenzia, una limitata resistenza nei confronti della crisi per taglio 
nella totalità degli elementi, mentre per la crisi per pressoflessione nel piano una 
parte degli elementi soddisfa la verifica passando dal piano terra al primo.  
Per quanto riguarda gli orizzontamenti piani, l’esito delle verifiche mette in 
mostra in taluni casi (solai del piano seminterrato e piano terra) un quantitativo di 
armatura necessaria superiore a quella prevista all’interno dei travetti prefabbricati 
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come da schede tecniche, dovuta soprattutto al fatto che i sovraccarichi accidentali 
utilizzati all’epoca erano notevolmente inferiori rispetto a quelli previsti 
dall’attuale normativa; per i restanti solai del piano primo e le strutture di 
copertura quali travetti prefabbricati in cls, travetti tipo “SAP” e travetti in legno 
l’esito delle verifiche non ha riscontrato particolari criticità. 
Nei confronti delle azioni sismiche (SLV) si sono evidenziate maggiori criticità. 
La crisi per pressoflessione nel piano dei maschi murari assume una rilevanza 
notevole passando ai piani superiori, in quanto l’azione sismica tende a far 
diminuire il carico assiale sugli elementi comportando di conseguenza una 
riduzione delle capacità resistenti degli stessi. 
Ancora più significativa in termini di verifiche non soddisfatte è la crisi per taglio 
dei maschi murari che di conseguenza risulta molto estesa al livello dei tre piani, 
ciò è dovuto principalmente alla scarsa resistenza a taglio utilizzata dei materiali; 
per queste due verifiche, per quanto riguarda l’azione sismica verticale, 
contrariamente a quello che avviene per l’azione sismica nel piano orizzontale, la 
verifica assume risultati più favorevoli in relazione alla ridotta entità della 
componente sismica verticale. 
La verifica a pressoflessione fuori dal piano mostra alcune criticità solamente al 
piano primo, dove una riduzione dello sforzo assiale provoca un Momento Ultimo 
inferiore da comparare con il momento sismico sollecitante. 
Anche agli SLV le fasce di piano sono risultate nella totalità dei casi incapaci di 
resistere ad una crisi per taglio, ottenendo invece il medesimo miglioramento per 
la crisi a pressoflessione nel piano passando dal piano terra al piano primo.  
Gli elementi in c.a. quali travi ricalate, pilastri e travi di copertura, dei quali 
abbiamo progettato l’armatura in funzione delle azioni statiche e sismiche, 
mostrano in alcuni casi delle criticità dovute al superamento del quantitativo 
minimo di armatura imposto dalla normativa. 
In base ai risultati delle verifiche sopra brevemente riassunti, si evince la necessità 
di dover procedere ad un rilievo architettonico e strutturale accurato degli 
ambienti privati disposti al piano seminterrato e ad una valutazione della risposta 
che il modello di calcolo potrebbe dare una volta inseriti i contrafforti (in quanto 
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analizzando le varie verifiche in quella zona originaria ricadono la maggior parte 
dei maschi che non si verificano); infine è necessario procedere  a ulteriori saggi 
in situ, mirati a determinare l’eventuale presenza di listature (presenti nelle zone 
scoperte da intonaco) che, grazie al proprio coefficiente correttivo, garantiscono 
un miglior soddisfacimento delle verifiche e soprattutto volti a determinare 
l'effettiva resistenza dei materiali in opera con particolare riferimento alla 
resistenza a taglio che risulta la più penalizzante nelle verifiche effettuate. 
Tale campagna di indagini potrebbe garantire di conoscere i valori reali delle 
resistenze caratteristiche dei materiali che compongono gli elementi murari, 
probabilmente superiori a quelli indicati dalla Circolare Ministeriale 2 febbraio 
2009 n. 617, alla tabella C8A.2.1, attraverso prove dirette sui materiali, così da 
ottenere il livello di conoscenza massimo LC3 a cui corrisponde un fattore di 
confidenza unitario in modo da non dover abbattere le resistenze dei materiali. 
Ulteriori saggi andrebbero condotti anche sulle fondazioni, al fine di determinarne 
con sicurezza la tipologia e l'effettiva quota del piano d’imposta, e sugli elementi 
in calcestruzzo al fine di determinarne l’effettiva classe di resistenza e di accertare 
la presenza di specifica armatura longitudinale e a taglio. 
Per concludere abbiamo analizzato alcuni dei meccanismi locali di collasso che 
possono coinvolgere la struttura della chiesa di S. Francesco riscontrando una 
risposta positiva per quanto riguarda lo sfondamento della parete del timpano in 
entrambe le facciate (di ingresso alla chiesa e retrostante); otteniamo invece una 
risposta negativa per quanto riguarda il ribaltamento semplice della parete laterale 
che fronteggia sul campo destinato alle attività ludiche, della facciata retrostante e 
di quella principale di ingresso alla chiesa, dove l’unico meccanismo di collasso 
che non si attiva riguarda quest’ultima parete limitatamente al formarsi della 
cerniera cilindrica orizzontale nella fascia bassa (punto attorno al quale è pensato 
avvenire il ribaltamento) in corrispondenza delle volte del porticato esterno.  
L’esame dei risultati delle analisi effettuata sul modello che riproduce la struttura 
nello stato attuale offre indicazioni importanti per pervenire al consolidamento 
della struttura stessa rafforzando localmente gli elementi che si dimostrano 
inadeguati.
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Allegati 
 
- 1. Elaborati grafici 
 
- 2. Maschi murari - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi statici 
- 3. Maschi murari - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici X 
- 4. Maschi murari - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici Y 
- 5. Maschi murari - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici Z 
- 6. Maschi murari - Verifica a pressoflessione fuori dal piano - Carichi statici 
- 7. Maschi murari - Verifica a pressoflessione fuori dal piano - Carichi sismici 
- 8. Maschi murari - Verifica a fessurazione diagonale - Carichi statici 
- 9. Maschi murari - Verifica a fessurazione diagonale - Carichi sismici X 
- 10. Maschi murari - Verifica a fessurazione diagonale - Carichi sismici Y 
- 11. Maschi murari - Verifica a fessurazione diagonale - Carichi sismici Z 
- 12. Maschi murari - Verifica a taglio scorrimento - Carichi statici 
- 13. Maschi murari - Verifica a taglio scorrimento - Carichi sismici X 
- 14. Maschi murari - Verifica a taglio scorrimento - Carichi sismici Y 
- 15. Maschi murari - Verifica a taglio scorrimento - Carichi sismici Z 
 
- 16. Fasce di piano - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi statici 
- 17. Fasce di piano - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici X 
- 18. Fasce di piano - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici Y 
- 19. Fasce di piano - Verifica a pressoflessione nel piano - Carichi sismici Z 
- 20. Fasce di piano - Verifica a taglio nel piano - Carichi statici 
- 21. Fasce di piano - Verifica a taglio nel piano - Carichi sismici X 
- 22. Fasce di piano - Verifica a taglio nel piano - Carichi sismici Y 
- 23. Fasce di piano - Verifica a taglio nel piano - Carichi sismici Z 
 
 
